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Titre : « Effet de la corrosion des armatures sur le comportement des murs en remblai renforcé par des 
éléments métalliques » 
Ce mémoire étudie, par la voie de la modélisation numérique, le comportement des murs en terre armée sous 
l’effet de la corrosion des armatures.  
L’analyse de données recueillies sur des ouvrages réels, âgés de plusieurs dizaines d’années, a montré la 
différence de comportement selon les types d’armatures, mais aussi la forte dispersion de l’ensemble des 
données. Elle a permis de proposer des relations entre la perte de masse et la diminution de la résistance  et de 
l’allongement à la rupture des armatures. 
La présence des armatures très minces par rapport aux dimensions de l’ouvrage rend intéressante l’utilisation de 
méthodes d’homogénéisation. On a retenu une modélisation multiphasique, qui permet une modélisation 
satisfaisante de la traction dans les armatures.  
Quatre scénarios de corrosion ont été étudiés pour prendre en compte diverses situations susceptibles de conduire 
à des taux de corrosion élevés. La répartition spatiale de la corrosion peut avoir une influence importante sur le 
comportement du mur, sur le mécanisme de ruine et provoquer des phénomènes complexes de report des efforts 
d’une armature sur une autre. 
Nous avons réalisé une étude paramétrique de l’effet de surcharges appliquées à l’ouvrage, et de certains détails 
de modélisation comme la jonction entre écailles, et la jonction entre armatures et écailles. Les résultats obtenus 
sont comparés à des mesures sur des ouvrages réels ou des modèles réduits, et à d’autres résultats de calcul. 
Les résultats conduisent à formuler des propositions concernant le suivi des déformations des ouvrages (nature et 
précision des mesures à effectuer, intervalles de temps entre inspections successives). 
Mots clés : Terre Armée, armature, corrosion, perte par face, résistance résiduelle, éléments finis, modèle 
multiphasique. 
Abstract 
Title : “Effect of corrosion on the behavior of earth walls reinforced by steel elements” 
This thesis presents numerical simulations of the behavior of reinforced earth walls induced by the corrosion of 
the reinforcement strips. 
The preliminary analysis of a database, gathering results of laboratory tests, performed on soil and steel samples 
extracted from wall built several decades ago, has shown the difference in behavior between different types of 
reinforcement strips, and the large scattering of data. It served as a basis to derive relationships between weight 
loss, ultimate strength and ultimate strain of reinforcement strips. 
The presence of very thin strips compared to the size of the reinforced earth wall makes it interesting to use 
homogenization methods. We adopted a multiphase model, that makes it possible to get a satisfactory modeling 
of the tensile forces in reinforcement strips. 
We studied four corrosion scenarios to take into account various situations in which corrosion rates can become 
significant. The spatial distribution of corrosion can have a clear influence on the behavior of the wall, the failure 
mechanism, and create complex redistributions of tensile forces between adjacent strips. 
Parametric studies were carried out to investigate the effects of surcharges, and of some details of modeling, 
such as the junction between panels, or the junction between the reinforcement strips and the facing panels. 
Results have been compared with measures obtained on full scale reinforced earth walls or on physical models, 
and with results of other numerical simulations. 
Results provide elements for the definition of a strategy for the monitoring and the surveillance of reinforced 
earth walls. 
Keywords: Reinforced earth wall, reinforcement strip, corrosion, weight loss, residual strength, finite element 
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Introduction 
Depuis l’invention du mur en Terre Armée par Henri Vidal en 1963 et la construction d’un 
premier mur de soutènement en terre armée expérimental à Pragnières (Pyrénées) en 1965, 
plus de 1000 ouvrages en terre armée ont été construits en France et plus de 50 000 dans le 
monde. La terre armée constitue l’un des apports majeurs dans le domaine du génie civil au 
XXème, dans des domaines variés tels que les remblais routiers, les culées de ponts, les quais 
maritimes et fluviaux, les barrages, etc. 
La durée de vie des murs en remblai renforcés par des éléments métalliques est conditionnée 
par la durabilité des inclusions métalliques. La corrosion est directement liée à la présence 
d’eau et d’éléments chimiques, comme les chlorures, dans les sols. Les ouvrages implantés 
dans un site routier subissent une forte agression par les sels de déverglaçage répandus sur la 
chaussée pour permettre l’exploitation des voies de circulation en période hivernale. La 
rupture de murs en remblai renforcé par éléments métalliques est décrite comme une rupture 
fragile, sans signe annonciateur, ce qui rend la gestion des risques particulièrement délicate. 
Le parc d’ouvrages comprend un nombre significatif d’ouvrages qui ont maintenant plusieurs 
dizaines d’années. De plus ces ouvrages n’ont pas tous bénéficié, lors de leur construction, de 
tout le savoir faire qui a été accumulé depuis. Il y a donc un intérêt certain pour les maîtres 
d’ouvrages à améliorer les méthodes de suivi de ces ouvrages et à disposer d’outils leur 
permettant de prendre des décisions sur les bases les plus sûres possible.  
A cet effet, nous nous sommes proposés dans le cadre de ce travail de modéliser le 
comportement mécanique d’ouvrages soumis à la corrosion.  
Une première difficulté est de connaître et, mieux, de prévoir la progression de la corrosion et 
ce en chaque point des armatures. Il s’agit là d’une tâche particulièrement ardue, notamment 
au vu de la variabilité d’un point à un autre d’un même ouvrage de ces phénomènes de 
corrosion. Pour évaluer la corrosion d’un ouvrage donné, les méthodes s’avèrent peu précises 
ou très lourdes. Si on suppose connue la corrosion, il faut encore traduire cette corrosion en 
termes d’évolution des propriétés mécaniques : résistance à la traction, raideur, allongement 
maximal à la rupture.  
Une deuxième difficulté est de disposer d’une modélisation numérique à la fois suffisamment 
fidèle et légère en termes de calcul. La constitution même des remblais renforcés par des 
inclusions métalliques pose un problème de ce point de vue. On a à modéliser des éléments 
qui ont une taille très petite par rapport aux dimensions globales de l’ouvrage et aussi un 
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L’étude qui suit est composée de 8 chapitres. 
• Le premier chapitre rappelle la constitution des remblais renforcés par des inclusions, 
l’historique de leur développement, leur mode de construction, leur principe de 
fonctionnement et leur mode de dimensionnement.  
• Le deuxième chapitre présente le phénomène de corrosion sur des armatures 
métalliques et les différents paramètres qui l’influencent, ainsi que l’évolution des 
propriétés mécaniques. Ce chapitre bibliographique est complété en annexe par 
l’analyse que nous avons menée d’une base de données expérimentales recueillies sur 
des ouvrages en France.  
• Le troisième chapitre commence par une revue des méthodes numériques qui ont été 
proposées jusqu’à présent pour la modélisation des ouvrages en sol renforcé. Puis il 
présente la méthode retenue pour la suite, tant pour la modélisation des armatures que 
pour celle du sol, du parement, de l’interaction sol-écaille et de l’accrochage écaille-
armature. Pour modéliser la détérioration progressive due à la corrosion, nous avons 
développé une méthode par enchainement des calculs ainsi que quelques outils 
spécifiques. 
• Le quatrième chapitre présente en détail l’ouvrage de référence que nous avons retenu 
pour les calculs numériques. Il discute également certains aspects de la modélisation : 
les lois d’interaction sol/armature en fonction de la profondeur, les lois de 
comportement des armatures. On présente également une méthode d’amélioration de 
la convergence des calculs en prenant en compte une loi d’interaction sol-armature 
maximale. Enfin en se basant sur le deuxième chapitre et son annexe, nous avons 
construit quatre scénarios de corrosion correspondant à des situations variées.  
• Le cinquième chapitre, présente les résultats de calcul pour les quatre scénarios de 
corrosion appliqués à l’ouvrage de référence. On étudie en détail les différents aspects 
du comportement du mur : la répartition des tractions dans des lits d’armatures, le 
déplacement du sol et du parement, le glissement relatif entre le sol et l’armature à 
l’interface, le type de mode de ruine du mur et sa durée de vie.  
• Le sixième chapitre porte sur des études paramétriques. Nous avons considéré, à partir 
du scénario de corrosion par sel de déverglaçage, des variantes portant sur les 
surcharges éventuelles appliquées à l’ouvrage, sur la résistance du sol, et sur la 
modélisation de certains détails constructifs. 
• Dans le septième chapitre, les résultats des simulations numériques sont comparés, de 
manière essentiellement qualitative, à des résultats obtenus sur des ouvrages réels ou 
expérimentaux, et sur modèles réduits. Par ailleurs, ils sont comparés aux résultats de 
calculs effectués avec le logiciel FLAC ainsi qu’à ceux de l’outil de recalcul des 
ouvrages corrodés « DIPTERA » développé par le CETE de l’Est. 
• Le huitième chapitre propose d’examiner les conséquences pratiques que l’on peut 
tirer des résultats de calcul pour améliorer la gestion des ouvrages. 
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Outre les conclusions générales, ce mémoire comprend également cinq annexes, portant 
sur les données des normes concernant la corrosion des armatures, sur l’exploitation 
d’une base de données d’ouvrages, sur la modélisation des armatures et de l’interface sol 
armature pour des approches discrètes, sur l’implantation numérique et l’utilisation du 
modèle multiphasique dans CESAR-LCPC et sur le nouvel outil de calcul « DIPTERA » 
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1.Chapitre 1  
Les ouvrages en sol renforcé par des inclusions 
 
1.1. Présentation générale des ouvrages en sol renforcé 
1.1.1. Principe de fonctionnement 
Le remblai renforcé constitue un matériau composite, au même titre que le béton armé. Il est 
formé par l’association d’armatures métalliques et d’un remblai technique. Les armatures 
sont placées horizontalement et sollicitées par les efforts de traction transmis par le sol. La 
Figure 1-1 suivante présente un mur de soutènement en terre armée typique avec ses 
composants, le parement en métal ou en béton destiné à empêcher la terre de s’écouler entre 
les armatures, les renforcements métalliques ou synthétiques, et le sol du remblai, qui est 
sélectionné de façon à satisfaire à différentes conditions mécaniques et électrochimiques 
spécifiées par les règles de construction de ce type d’ouvrage (par exemple les normes NF 




1.1.2. Repères chronologiques 
Rappelons quelques dates importantes :  
 - 1963 : invention de la terre armée par Henri Vidal 
 - 1965 : le premier mur de soutènement en terre armée d’essai est construit à Pragnières 
(Pyrénées), le parement est métallique, les armatures sont des plats en acier lisse. 
 Figure 1-1 : Un soutènement en terre armée typique (SETRA, 1979) 
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 - 1971 : le parement avec écailles en béton est inventé. 
 - 1972 : construction de la première culée de pont autoroutier à Thionville. 
 - 1968 - 1975, plusieurs types d’armatures sont testés : aluminium, acier inoxydable, acier 
lisse galvanisé. 
 - 1972 : construction du premier mur de soutènement en terre armée aux Etats-Unis 
(Mitchell et Christopher, 1990). 
 - 1976 : mise au point des armatures HA (haute adhérence) galvanisées. 
 -1978 : il y avait dans le monde environ 2000 ouvrages en terre armée ont été construits, 
dont à peu près la moitié en France. 
  - 1979 : introduction de témoins de durabilité placés dans les ouvrages. 
En 2004, suite au recensement effectué sur les routes nationales, on a relevé 528 ouvrages en 
terre armée en France métropolitaine. 
On estime aujourd’hui à plus de 50 000 le nombre d’ouvrages en terre armée dans le monde 
(soit 40 000 000 m²), dont plus de 10 000 culées de ponts (d’après la statistique en 2009 de la 
Société Terre Armée). 
 
1.1.3. Domaine d’emploi 
La terre armée est utilisée de nos jours dans des domaines variés : routes et autoroutes, quais 
maritimes et fluviaux, barrages… 
La Figure 1-2 présente un mur de soutènement en terre armée sur la route de Baus-Roux - 
Saint Isidore en France qui a été mis en place en 2002 (12,7 m de haut, 1 155 m de long).  
 
 Figure 1-2 : Mur de soutènement en terre armée sur la route de Baus-Roux - Saint Isidore 
(Terre Armée, 2004) 
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La Figure 1-3 (a) (b) présente un type de culée de pont mixte, construite par la Société Terre 
Armée en 2001, de 6 m de haut avec 732 m² de surface totale. 
(a) (b) 
Plusieurs centaines d’ouvrages en terre armée en site aquatique existent à travers le monde. 
Le mur en terre armée sur la route du littoral dans le département de La Réunion, par exemple 
(Figure 1-4) reste à notre connaissance le plus grand mur en sol renforcé du monde : 11 km 
de long, avec 72000 m² de parement. 
 
 
La Figure 1-5 montre que les murs en terre armée permettent aussi de réaliser un remblai 
dans l’eau de mer. 
 Figure 1-3 : Culée mixte du pont de Blanzat - Montlucon (a) et sa constitution intérieure (b) 
(Terre Armée, 2004) 
 Figure 1-4 : Mur de soutènement en terre armée sur la route du littoral à La Réunion  
 (Terre Armée, 1989) 
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Dans la construction des barrages (Figure 1-6), la terre armée permet de supprimer la moitié 
aval de l’ouvrage dans des conditions économiques intéressantes (voir en détail à gauche la 
coupe du barrage). 
 
 
1.1.4. Dispositions constructives 
1.1.4.1. Constitution du parement 
Les premiers parements étaient métalliques, l'élément de peau est alors généralement semi-
elliptique avec une hauteur de 33,3 cm et une longueur de 10 m. Il comporte un retour en 
épingle qui forme un couvre-joint horizontal continu. De même le raccordement entre deux 
éléments d'un même lit est obtenu par un couvre joint vertical empêchant toute fuite de 
matériau. 
Le parement métallique a été remplacé à partir de 1970-1972 par un parement en béton 
préfabriqué, armé ou non, se présentant sous forme d'écailles cruciformes ou plus récemment 
 Figure 1-6 : Type du Barrage en terre armée de Taylor Draw (Etats-Unis) 
 (Terre Armée, 1989) 
Coupe du barrage 
 Figure 1-5 :Mur en site maritime aux Etats-Unis (Terre Armée, 1989) 
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rectangulaires, puis hexagonales. L'écaille cruciforme a pour dimension 1,5 x 1,5 m et sa 
gamme d’épaisseur varie de 14 à 26 cm. Elle est équipée de 4 à 10 « amorces » permettant 
l’accrochage des armatures, faites du même métal que les armatures. La Figure 1-7 ci-
dessous présente la constitution de l’écaille en béton armé préfabriquée conformément à la 
recommandation de SETRA (1979).  
 
La liaison entre les écailles est assurée par des goujons (acier ou PVC) et des joints 
horizontaux et verticaux sont mis en place afin de mieux confiner les matériaux. 
Il existe d'autres types de parements pour des méthodes dérivées de la terre armée : gabions, 
mur vert, parement déformable... (Terre Armée, 1986b; AFNOR, 2007; Alban, 2007) 
 
1.1.4.2. Type d’armatures 
 Les armatures pour remblai renforcé se présentent généralement sous forme de lanières en 
aluminium, acier inoxydable ou galvanisé, mais on trouve également des armatures sous 
forme de treillis soudés (procédé « Terre renforcée VSol ») ou des renforcements 
synthétiques. La constitution des types de renforcement est schématisée sur la Figure 1-8 
suivante (d’après NF EN 14475 :2007, BS 8006 :1995) : 
 Figure 1-7 : Constitution de l’écaille en béton (SETRA, 1979) 
























Les armatures des ouvrages en remblai renforcé peuvent être en matières plastiques 
(renforcées ou non). Les principaux polymères utilisés actuellement peuvent être le 
polypropylène, le polyester ou le polyéthylène. La forme finale du polymère et de sa réaction 
correspondant à son environnement peuvent varier considérablement, en fonction de la 
formulation du polymère, des additifs sont utilisés dans la composition.  
Dans le cadre du travail de la corrosion des renforcements, on s'intéresse seulement aux 
armatures métalliques. La Figure 1-9 et la Figure 1-10 présentent respectivement les types 
d’armatures en acier galvanisées : l’un pour l’armature lisse galvanisée et l’autre dite à haute 
adhérence. Ce second type d’armature nervuré permet d’améliorer le frottement sol-armature. 
On va retrouver ces types d’armatures en détail dans le deuxième chapitre. 
 
 Figure 1-8 : Constitution des types de renforcement (d’après BS 8006 :1995) 
a) en bande ou plat ;  b) en planche ;  c) en grille ;  d) en ancrage ;  e) en barre 
 Figure 1-9 : Caractéristiques géométriques de l’armature lisse galvanisée (SETRA, 1979)





1.1.4.3. Accrochage écaille-armature (amorce), écrous et boulons 
Conformément aux normes NF EN 14475 :2007, NF P94-270 et à la recommandation de 
SETRA (1979), les exigences sur les matériaux utilisés en renforcement s’appliquent 
également aux amorces. 
La Figure 1-11 suivante présente un type d’amorce typique par la recommandation de 
SETRA (1979) : 
 
Les boulons et les écrous utilisés pour raccorder les amorces avec les armatures en acier 
comme ci-dessus, conformément à la norme NF EN 14475:2007 et à la fiche technique n° 7 
de la recommandation de SETRA (1979), doivent satisfaire la norme EN ISO 898-1. 
En général, les matériaux préfabriqués (écailles, armatures, boulons, joints) doivent être 
contrôlés en usine garantissant ainsi la conformité avec les spécifications. 
 
1.1.5. Mode de réalisation 
Conformément à la section 8 de la norme NF EN 14475:2007 et au chapitre 4 de la 
recommandation du SETRA (1979), la construction d’un ouvrage en terre armée doit être 
organisée comme un chantier de terrassement et réalisée par couches et par étapes 
 Figure 1-10 : Caractéristiques géométriques de l’armature à haute adhérence (SETRA, 1979)
 Figure 1-11 : Constitution de l’amorce (SETRA, 1979) 
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successives, où la mise en place et la fixation des éléments de parements, le cas échéant, et du 
renforcement alternent avec le dépôt, l’étalement, le nivellement et le compactage du 
matériau de remblai. 
Les photos sur la Figure 1-12 et les suivantes présentent les travaux principaux de l’exécution 
d’un ouvrage en Terre Armée hors d’eau, avec des écailles en béton et des armatures 
métalliques (Terre Armée, 1986b; Elias, 2000; Elias, Christopher et al., 2001). 
Tout d’abord, la préparation du site et de la fondation est réalisée comme un chantier de 
terrassement. Il faut prévoir l’aménagement, le nettoyage, le nivellement et la réalisation de la 
fondation, puis l’accès pour le matériel et les engins. 
La Figure 1-12 montre le transport et le stockage des écailles en béton. Conformément aux 
normes, il faut s’assurer que les écailles sont bien exemptes de fissures ou d’épaufrures. Les 
amorces ne doivent pas être pliées. 
 
La Figure 1-13 présente le processus de mise en place d’une série d’écailles. La semelle du 
parement doit assurer la bonne assise et permettre une pose facile des écailles du parement. Il 
est nécessaire de prendre des dispositions appropriées d’étaiement ou coffrage provisoire, 
telles que butons, cales, serre-joints, liernes. A chaque stade de la construction, il faut 
s’assurer que chaque nouvelle série d’écailles reste stable, tandis que d’autres couches de 
remblai sont placées et compactées derrière elle, avant même qu’elle ne puisse être 
effectivement retenue par les renforcements. 
 
 Figure 1-12 : Transport des écailles en béton à l’ouvrage (Elias, Christopher et al., 2001)
 Figure 1-13 : Mise en place des écailles (Elias, Christopher et al., 2001)  
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La Figure 1-14 montre la mise en place d’un lit d’armatures réalisée après avoir étalé et 
compacté les couches de matériau du remblai. Les renforcements doivent être posés sur une 
surface nivelée, et raccordés au parement par des boulons. 
  
D’après la norme NF EN 14475:2007, il convient d’effectuer le dépôt, l’étalement, le 
nivellement et le compactage du remblai parallèlement au parement ou à la face inclinée de 
l’ouvrage (voir la Figure 1-15 et la Figure 1-16 ci-après). 
Des précautions doivent être prises pour faire en sorte que les éléments de renforcement et le 
parement ne soient pas endommagés lors de la mise en place d’une couche de remblai. Il faut 
faire attention qu’aucun engin ou véhicule ne circule directement sur les renforcements. 
 
 
 Figure 1-14 : Mise en place des armatures et des boulons (Terre Armée, 1986) 
 Figure 1-15 : Transport du matériau de remblai pour le première couche  
 (Elias, Christopher et al., 2001) 
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(a) (b) 
1.2. Etude expérimentale du comportement mécanique des ouvrages 
Après les premiers modèles réduits en sable et en papier journal construits par Henri Vidal, 
plus d’une centaine de programmes de recherche dans le monde se sont succédés de 1963 à 
nos jours. On va présenter certains de ces travaux sur modèles réduits, sur ouvrages 
expérimentaux et sur ouvrages réels instrumentés. 
  
1.2.1. Modèles réduits d’ouvrages 
C’est presque uniquement la stabilité interne qui a été étudiée, ce qui est compréhensible : les 
études ont porté sur ce qui est la question spécifique à la terre armée et évitent de modéliser 
ce qu’il y a « autour » de l’ouvrage. 
Ces modèles réduits permettent d’aller jusqu’à la rupture par différents moyens : 
• Par augmentation de la hauteur du mur ; 
• Par accroissement du poids propre (en augmentant la vitesse en centrifugeuse) ; 
• En augmentant une surcharge extérieure. 
Afin d’étudier le comportement des ouvrages à la rupture, des essais bidimensionnel aux 
rouleaux de Schneebeli ont été effectués (Schlosser et Vidal, 1969). Lors de ces essais, on a 
fait varier les longueurs d’armature, le nombre d’armatures par lit, la hauteur du mur, la 
répartition des armatures en fonction de la profondeur du mur (rectangulaire ou triangulaire). 
Ces essais ont conduit à recommander une longueur des armatures de l’ordre de 4/5 de la 
hauteur du mur pour éviter une ruine par perte d’adhérence, à mettre en évidence une surface 
de rupture à allure parabolique où les armatures inférieures cassent les premières. Les valeurs 
des contraintes le long de cette surface augmentent sous le mur, le maximum se situant près 
du parement. 
Lee et ses collaborateurs (1973) rendent compte d’une soixantaine d’essais sur modèle réduit 
dans une boîte de 76 x 120 x 61 cm, avec du sable d’Ottawa et des renforts en aluminium très 
 Figure 1-16 : Etalement (a) et le compactage (b) de la couche du remblai au-dessus d’un lit 
d’armature (SETRA, 1979; Elias, Christopher et al., 2001) 
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minces (0,013 mm d’épaisseur et 3,9 mm de largeur). Les murs sont montés jusqu’à ce qu’ils 
atteignent une hauteur de ruine. La rupture se produit de manière brutale ; mais il a été 
possible de limiter le déplacement vers l’extérieur à 13 mm pour éviter un complet 
effondrement. Ceci permet de mieux examiner l’état après la rupture du mur. Les deux types 
de rupture (rupture des armatures ou glissements des armatures) ont été observés. Quelques 
essais ont été réalisés en mesurant les contraintes dans les renforcements. La hauteur 
maximale du mur est plus petite pour les armatures courtes (15 pouces pour vis-à-vis 18 
pouces, soit 16,7% de moins). Dans un cas, le seuil de rupture des armatures est atteint ; dans 
l’autre, les armatures travaillent à moins de 50% de leur capacité maximale. En général, les 
surfaces de rupture sont très proches d’une droite passant par le pied et faisant un angle de 
π/4+ϕ/2 avec l’horizontale. 
A l’INSA de Lyon, Laréal et Bacot (1973) ont aussi utilisé des renforts en aluminium sur des 
modèles réduits à l’échelle 1/10 par rapport au massif réel. Les armatures utilisées ont 4 mm 
de largeur et 0,018 mm d’épaisseur. A la différence de Lee et al. (1973), la rupture a été 
enregistrée par caméra et photographie. Ils ont confectionné 54 massifs de 30 cm d’épaisseur 
et de largeur variable, en variant l’épaisseur, la largeur et la longueur d’armature. Les auteurs 
ont obtenu un seuil de l’ordre de 15 cm de longueur d’armature au dessous duquel le mur 
subit une ruine par défaut d’adhérence, au-dessus, la ruine se produit par rupture des 
armatures. Dans ce dernier cas, la hauteur à la rupture est à peu près proportionnelle à la 
largeur des armatures. Les mécanismes de rupture sont l’objet d’une attention particulière. Il 
apparaît un mécanisme avec un coin à la base et un coin de Coulomb au-dessus, très similaire 
à des champs cinématiques obtenus de manière théorique par le calcul à la rupture. En outre, 
les résultats ont aussi permis de préciser les corrélations entre l’épaisseur, la largeur, la 
longueur, la résistance à la traction des armatures avec la hauteur critique du mur. 
Schlosser et Long (1974) ont fait une comparaison entre les résultats obtenus sur modèle 2D 
au LCPC, sur modèle 3D de Laréal et Bacot (1973) et des essais en vraie grandeur (mur 
d’Incarville). La traction mesurée dans les armatures est plus grande sur l’ouvrage réel que 
sur les modèles. En outre, ils présentent des résultats obtenus sur les murs réels sous 
surcharge (à Dunkerque) en suggérant une méthode du calcul de l’effort de traction dans ce 
cas.  
Chapuis (1977) interprète et commente les résultats de Lee et al. (1973) et de Laréal et Bacot 
(1973) que les théories usuelles à cette époque ne prévoient pas. Les essais mettent en 
évidence le rôle de la longueur des armatures sur la résistance du mur même dans le mode de 
ruine par la rupture des armatures. Il a introduit un effet de cohésion pour tenir compte du 
frottement mobilisé tout le long de l’armature. 
Concernant la stabilité externe, en utilisant le sable et les renforcements en aluminium, le 
modèle réduit de Smith et Bransby (1976) indique la corrélation entre la hauteur maximale du 
mur avec la longueur de l’armature, l’état de la surface du contact entre le massif renforcé et 
le massif ordinaire (soit lisse, soit rugueux).  
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Kennedy et al. (1980), Laba et Kennedy (1985) ont utilisé des renforcements en acier 
galvanisé de 625 mm de longueur, de 22 mm de largeur et 25 µm d’épaisseur. La hauteur du 
mur valait 525 mm avec 10 lits d’armatures. Ils ont étudié l’effet d’une surcharge répartie en 
tête du mur. Ces charges sont augmentées avec un incrément constant jusqu’à la ruine du 
mur. Les essais montrent que l’augmentation de la charge entraîne une augmentation 
proportionnelle de la tension dans les renforcements. Le scénario de rupture est décrit de 
manière intéressante : le quatrième lit est le premier à atteindre sa charge limite ; les ruptures 
se produisent ensuite dans les lits 5, 6 (au dessous du 4ème lit) puis 3, puis 2. La rupture est 
survenue brusquement après un incrément supplémentaire de charge, avec rupture des lits 
d’armatures 3 et 6 ; un déplacement allant jusqu’à environ 3 mm a été mesuré. 
 
Sawicki et Lesniewka (1987) ont étudié les types de ruine de modèle réduit sous l’effet d’une 
surcharge verticale en tête du mur. Ils ont comparé le comportement d’un ouvrage renforcé 
par des renforts presque inextensibles en aluminium, et en géotextile. On constate que la zone 
sous la ligne de rupture est quasi non déformée dans le cas des renforts en aluminium à la 
différence du cas du géotextile. L’extensibilité du géotextile est très grande par rapport à celle 
des bandes d’aluminium et la déformation de la région sous la ligne de rupture potentielle est 
visible avant d’atteindre la charge à rupture. 
 
Des travaux réalisés à l’école des Ponts (Beech et al. 1984) ont étudié la différence de 
comportement entre soutènement en sol cloué et remblai en terre armée sur des modèles 
réduits de 72 cm de hauteur, avec deux différents types de l’inclusion : bande flexible 
d’aluminium ou rigide de polystyrène. On constate que l’inclinaison des armatures de 20° 
vers le bas dans la terre armée entraîne une légère diminution des tractions et une 
augmentation du déplacement du parement et de la largeur de la zone active. 
Les ouvrages en terre armée ont fait aussi l’objet de modélisations physiques en 
centrifugeuse. Bolton (1972) a fait les premiers tests en centrifugeuse. Ces résultats sont 
complétés puis présentés par Bolton et al. (1978). Un peu plus tard, Bolton et Pang (1982) 
rendent compte d’une série de plus de 80 essais avec un modèle de mur de 20 cm de haut 
renforcé par des bandes en aluminium. Ces bandes ont la ductilité correspondant aux 
armatures usuelles : de l’ordre de 30% d’allongement à rupture. Des mesures de la contrainte 
dans la fondation et de l’effort de traction dans les renforcements ont été recueillies. Le 
rapport de 0,5 et 0,8 entre longueur de l’armature et hauteur du modèle (L/H) influence la 
redistribution de la contrainte verticale de fondation. Les tests montrent aussi que c’est le 
renforcement situé à H/4 de la base qui parait critique. Par la suite, la méthode a été appliquée 
par Goodings et Santamarina (1987) en faisant varier notamment le sol de fondation, le 
matériau de remblai derrière le mur et L/H (0,7. et 1,36). De manière un peu inattendue, la 
fondation en argile s’est avérée plus favorable. 
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Jaber et al. (1990) ont fait des tests sur un modèle réduit de 50 cm de haut en utilisant une 
grande centrifugeuse. Des renforcements d’aluminium sont mis en œuvre. Ils ont étudié 
l’évolution des tractions et la redistribution dans les renforcements jusqu’à la ruine du mur. 
Au fur et à mesure de l’accélération de la centrifugeuse, on constate un transfert progressif 
des tractions vers les renforcements supérieurs. Puis la rupture intervient brusquement. Ceci 
est dû à la fragilité des renforcements en aluminium, d’après les auteurs. Le maximum de la 
tension dans des renforcements est situé à ¾H de la base dans la majorité des cas. Ils 
proposent que le dimensionnement prenne en compte les redistributions des efforts dans les 
armatures. Les résultats expérimentaux de Bolton et Pang (1982) et Jaber et al. (1990) ci-
dessus sont la base de l’analyse théorique à l’équilibre limite de Sawicki (1998). 
Concernant les pentes renforcées en géotextiles, les essais de Zornberg et al. (1998) montrent 
une ruine survenant par rupture des renforcements et non par arrachement. Ceci est également 
confirmé par Jaber et al. (1990). Ils ont fait varier les propriétés et la densité des 
renforcements et les caractéristiques du sol. Dans tous les cas, la surface de rupture est située 
quasiment toujours dans la même position ; elle est d’allure parabolique et passe par le la 
base de l’ouvrage. Les auteurs proposent une loi de distribution verticale des tractions 
maximales dans les renforcements qui dépend de l’inclinaison de la pente. 
Etudiant également les pentes renforcées par des géotextiles, Porbaha et al. (1999) ont fait les 
comparaisons entre des modèles en centrifugeuse de 152 mm de haut et les résultats 
cinématiques de l’analyse limite. Le rapport L/H vaut 0,75. Le sol est de l’argile pour la 
fondation et pour le remblai. Dans aucun test, il n’y a d’arrachement des renforcements. Les 
hauteurs équivalentes au moment de la rupture sont relevées. Les résultats de tests et 
l’analyse limite montrent des  surfaces de rupture proches. 
Chen et al. (2006) ont étudié en centrifugeuse des murs renforcés par des géotextiles. Le sol 
utilisé était de l’argile saturée près de la limite de liquidité. Le rapport L/H varie de 0,3 à 1,35 
dans 22 modèles. L’espacement vertical entre les renforcements varie aussi. Les résultats 
montrent que la variation de ces deux paramètres a une grande influence sur le déplacement 
du parement et le tassement en tête des modèles. Ce déplacement, mis à l’échelle réelle (mur 
de 6 m de haut) vaut de 15 cm à 35 cm, tandis que le tassement vaut de 15 cm jusqu’à 60 cm. 
Selon ces analyses, il existe une longueur d’armatures et un espacement vertical critiques. La 
valeur de ces deux paramètres par rapport à leurs seuils respectifs détermine le type de ruine. 
 
1.2.2. Ouvrages réels instrumentés 
Un ouvrage sur l’autoroute 39 de Los Angeles a fait l’objet d’une instrumentation, présentée 
par Gedney et Mckittrick (1975) et plus en détail par Chang et Forsyth (1977). Le mur a 17 m 
de haut et 160 m de long. Le sol de remblai a un pH autour de 7,7 et une valeur moyenne de 
résistivité de 13000 Ω.cm. Ces valeurs sont tout à fait conformes aux normes ultérieures 
(Elias, 1990). Les mesures effectuées comprennent le suivi du tassement, des contraintes dans 
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le sol, de la tension dans des renforcements fournies par les jauges à trois niveaux A, B et C, 
qui correspondent à -2 m, 1,5 m et 6,7 m par rapport au pied du mur. On observe une zone en 
compression dans les armatures situées en base du mur. Les auteurs expliquent que ce 
phénomène est engendré par la présence d’une berme en pied du mur, qui bloque le 
mouvement vers l’extérieur.  
Blight et Dane (1989) décrivent les signes de détériorations des armatures lisses galvanisées 
apparus dès 1,5 ans après l’achèvement de la construction de murs en terre armée en Afrique 
du Sud. Les instruments de mesure ont été en place jusqu’à ce que les murs soient démolis 
huit années plus tard. La forte corrosion est imputée à l’utilisation de l’eau de mer pour le 
compactage des couches de sol du remblai. Les investigations montrent une corrélation entre 
l’allongement à rupture et la diminution de la résistance à la traction. Plusieurs échantillons à 
7,5 ans ont leur résistance réduite jusqu’à 70% de la valeur originelle, et l’allongement à 
rupture est très faible. Le mouvement des murs est mesuré grâce à des mires fixées sur la 
surface du parement, puis grâce à la photogrammétrie. Les parements se sont déplacés 
régulièrement pendant la période d’observation. La vitesse de mouvement des murs augmente 
de la base où elle est nulle jusqu’au sommet du mur. 
 
1.2.3. Ouvrages expérimentaux 
Schlosser et Segrestin (1979) ont fait une étude de synthèse comparant des résultats 
expérimentaux sur des ouvrages en vraie grandeur en France, aux États-unis, au Japon. 
L’ensemble des expérimentations montre une ligne de rupture passant par la base et inclinée à 
cet endroit d’un angle de π/4+ϕ/2 par rapport à l’horizontale. La forme est toutefois variable 
en fonction de la géométrie de l’ouvrage et des surcharges appliquées en tête du mur. Il faut 
noter que l’effort de traction maximal dans les différents lits d’armature n’atteint plus sa 
valeur maximale pour le lit le plus bas. Cela est différent de la distribution linéaire obtenue 
par la théorie de Rankine.  
Par ailleurs, Schlosser et Guilloux (1979) ont présenté les résultats de mesure du coefficient 
de frottement apparent f* entre les armatures et le sol, pour l’armature en acier lisse et haute 
adhérence. Il est important de proposer des formules qui calculent la distribution de ce 
coefficient en fonction de la profondeur, du type de l’armature, des propriétés du sol. Ces 
données figurent dans le titre 2.1.3 de la recommandation du SETRA (1979). 
 
1.3. Etude de la stabilité et dimensionnement 
1.3.1. Stabilité interne 
Le fonctionnement repose sur l’existence du frottement entre les armatures et le sol : le 
remblai transmet par frottement aux armatures les efforts qui se développent dans la masse. 
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Celles-ci se mettent alors en traction, améliorant les caractéristiques du sol suivant la 
direction où elles sont placées (figures 1-17 et 1-18). 
.
 
La base de la mécanique du renforcement du sol a été bien comprise par Henri Vidal et a été 
expliquée en détail dans ses premières publications comme Mc Kittrick l’a reconnu en 1978. 
Une schématisation du fonctionnement mécanique est donnée par la Figure 1-19. Le 
chargement axial sur un échantillon de matériau granulaire dense produit une expansion 
latérale (a). En raison de la dilatation, la déformation latérale est plus de la moitié de la 
déformation axiale. Toutefois, si des éléments renforcés inextensibles sont placés dans la 
masse du sol, l’expansion latérale est empêchée, et le comportement global est analogue à ce 
qu’on observerait si une contrainte latérale avait été imposée au sol. Cette charge latérale 
équivalente est égale à la pression des terres au repos (Koσv). Andersen (2005) note 
finalement que le « sol renforcé est donc un matériau composite ». Le sol se retrouve sous 
l’effet du chargement vertical dans un état de sollicitation satisfaisant le critère de Coulomb. 
 
 Figure 1-17 : Illustration de la structure du 
sol renforcé par armatures (Vidal, 1966) 
 Figure 1-18 : Les armatures restreignent la 
déformation du massif de terre sous la force 
verticale (Duong, 2004) 




Le remblai utilisé doit avoir certaines caractéristiques mécaniques, notamment un angle de 
frottement interne élevé et constant avec le temps. De plus, il est nécessaire de mettre en 
place un parement afin de confiner le matériau, mais aussi pour protéger les éléments de 
renforcement et donner un aspect esthétique à l’ouvrage. 
Il est généralement admis (la figure ci-dessous), que le lieu géométrique des points de 
traction maximale dans les lits d’armatures passe par le pied du parement et présente une 
partie quasi verticale dans la partie supérieure du mur (dans la partie haute, le maximum des 
forces de traction est à environ 0,3 H du mur) (LCPC, 2003). 
Le massif est donc constitué de deux zones : 
 - une première zone active dans laquelle les efforts de cisaillement exercés par le sol sur 
les armatures sont dirigés vers le parement. 
 - une deuxième zone résistante dans laquelle les efforts de cisaillement exercés par le sol 
sur les armatures sont dirigés vers l’intérieur du massif. 
Ce mode de fonctionnement est à la base des méthodes de dimensionnement interne des 
ouvrages en remblai renforcé. On doit vérifier, d’une part, que les efforts de traction 
maximaux sont compatibles avec les résistances à la traction des lits d’armatures et, d’autre 
 Figure 1-19 : Base de la mécanique du renforcement du sol  
 (Andersen et Brabant, 2005) 
Chapitre 1 : Les ouvrages en sol renforcé par des inclusions 21 
 
part, que la surface frottante des armatures dans la zone résistante est suffisante pour 




Des essais sur des éprouvettes de « sol renforcé » ont été effectués par Schlosser et Long 
(1972) qui ont utilisé un appareil triaxial pour étudier le comportement d’un sable renforcé 
par des feuilles en aluminium. Ils ont montré qu’il y avait deux types de ruine principaux, la 
rupture des renforcements et la perte de l’adhérence entre sol/renforcement (Schlosser et 
Long, 1972). 
 
1.3.2. Stabilité externe 
Le fonctionnement externe des murs en remblai renforcé ne diffère pas de celui des ouvrages 
classiques tels que les murs poids. La justification consiste à vérifier la portance du sol de 
fondation et la résistance au glissement du mur à son interface avec le sol de fondation. Il faut 
étudier également la stabilité d’ensemble. 
 Figure 1-20 : Stabilité interne d’un mur en terre armée (LCPC 2003) 




1.3.3. Normes et règlement pour la justification des ouvrages 
Nous nous concentrons sur la situation française.  
Le premier document paru est « Les ouvrages en terre armée –Recommandations et règles de 
l’art » diffusé par la Direction des Routes et de la Circulation routière le 7 mai 1979. 
La norme française NF P 94-220 parait en juillet 1992. Elle est partiellement remplacée en 
juin 1998 par la norme NF P 94-220-0 « Renforcement des sols - Ouvrages en sols renforcés 
par armatures ou nappes peu extensibles et souples ».  
En juillet 2009 est publiée la norme NF P94-270 intitulée « Calcul géotechnique - Ouvrages 
de soutènement - Remblais renforcés et massifs en sol cloué ». Ce document constitue la 
norme d’application nationale de l’Eurocode 7 pour ce qui concerne les ouvrages de 
soutènement en sol renforcé (et aussi les parois clouées).  
Le document « DIPTERA » du CETE de l’Est effectue une étude comparative des deux 
dernières normes françaises. Sur le dimensionnement de l’ouvrage, ce document ne signale 
pas d’évolutions très importantes. 
En revanche, il faut signaler des différences importantes concernant la prise en compte de la 
corrosion. Dans les recommandations de 1979, on trouve des valeurs d’épaisseur sacrifiée qui 
sont fonction de la durée de vie de l’ouvrage, de sa situation (hors d’eau, eau douce, eau 
salée) et de la présence ou non de galvanisation à chaud de l’armature. Dans la norme 94-
220-0, on se contente de renvoyer à la norme A 05-252 « Corrosion par les sols - Aciers 
galvanisés ou non mis au contact de matériaux naturels de remblai (sols) ». Cette norme 
donne des valeurs d’épaisseur sacrifiée identiques aux recommandations de 1979 mais en 
restreignant davantage (les sites maritimes sont exclus). 
 Figure 1-21 : Stabilité externe d’un mur en terre armée (LCPC, 2003) 
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La norme de 2009 innove très largement. Elle introduit notamment des lois d’évolution de la 
corrosion et la prise en compte du caractère non uniforme de la corrosion ce qui conduit à une 
résistance nulle de l’armature bien avant sa corrosion totale. Ces aspects sont étudiés plus en 
détail au chapitre suivant.  
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2 Chapitre 2  




Le problème de la corrosion des armatures s’est révélé assez tôt dans le cas d’armatures en 
inox ou en alliage léger. Ces matériaux sont abandonnés depuis maintenant longtemps. Il se 
pose aussi pour les armatures en acier. Cela a justifié en France diverses investigations et 
concerne essentiellement des ouvrages construits antérieurement à 1979 (SETRA, 1994; 
LCPC, 2003; Haïun, Jailloux et al., 2007). 
Notre sujet de recherche est l’influence de la corrosion sur le comportement mécanique des 
ouvrages en terre armée. Cette influence peut être examinée sur plusieurs plans : 
- d’un point de vue scientifique, la compréhension du comportement d’un ouvrage 
soumis à la corrosion suppose la connaissance des phénomènes physiques et 
chimiques mis en jeu, et une étape de traduction de ces phénomènes dans le domaine 
mécanique à l’échelle de l’ouvrage ; 
- de manière plus pratique, la prise en compte de la corrosion des armatures a un impact 
sur : 
• le dimensionnement des ouvrages ; 
• les dispositions constructives ; 
• le suivi de l’ouvrage ; 
• le déclenchement de procédures de suivi renforcé ou de réparation. 
De plus, les préoccupations des gestionnaires d’ouvrages conduisent à considérer plusieurs 
stades dans l’évolution d’un ouvrage : 
• ouvrage en service normal ; 
• ouvrages en service présentant des caractéristiques dégradées ; 
• mode de ruine. 
Par rapport au comportement normal des ouvrages, on sera donc amené à envisager des 
situations particulièrement pénalisantes en termes de vitesse de corrosion ou d’âge de 
l’ouvrage. 
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Pour pallier ce problème, après l’échec des métaux passivables (inox et alliage léger), la 
solution retenue a été la galvanisation. D’autres méthodes ont aussi été envisagées pour 
assurer la durée de service des structures en acier, comme la protection par un revêtement 
empêchant les agents agressifs de parvenir à la surface du métal (peinture, revêtements 
organiques ou minéraux - appelés protections passives), ou le recours à une surépaisseur de 
métal qui est alors sacrifiée aux phénomènes de corrosion. 
D’autres techniques de protection (dites protections actives), utilisées seules ou en 
complément d’une protection passive, consistent à modifier la nature même des réactions 
chimiques d’oxydation ou leur cinétique. Il s’agit de la protection cathodique de l’acier soit 
par courant imposé, soit par anode sacrificielle. La galvanisation peut aussi être considérée 
comme une anode sacrificielle répartie. 
Ces techniques sont mises en œuvre généralement pour des structures immergées ou 
enterrées, où il est impossible d’intervenir pour effectuer des opérations d’entretien. 
 
2.2. Pathologie des ouvrages en terre armée due à la corrosion  
2.2.1. Ouvrages réels 
2.2.1.1. Armatures en métaux passivables 
Des déboires rencontrés dès 1974 avec des armatures en alliage d’aluminium AG4MC ont 
rendu sensible la question de la corrosion (Segrestin, 1979; Elias, 1990). Ils concernent un 
tronçon du mur de quai du port de plaisance de Cap d’Agde, construit en 1971 et mis en eau 
en 1972. Ce tronçon s’est effondré en 1974, après environ 2 ans de service. On a parlé 
d’« une corrosion rapide et surprenante des armatures », et montré une corrosion 17 fois plus 
rapide que celle escomptée d’après les essais qui avaient été effectués avant de sélectionner 
cet alliage pour les ouvrages immergés dans l’eau de mer. Ce type d’armatures a été très peu 
utilisé : une dizaine d’ouvrages environ dont six seulement en France (SETRA, 1994).  
Un cas analogue s’est produit aux États-Unis, en Géorgie, sur un ouvrage construit en 1974 
en environnement maritime. Onze ans plus tard, on a constaté une forte corrosion localisée 
allant jusqu’à la perforation des armatures en alliage aluminium (Frondistou-Yannas, 1986). 
En effet, la réduction locale des sections d’armatures est de 1,2 à 1,4 mm tandis que 
l’épaisseur initiale est de 2,0 mm. 
Haïun (1987) décrit un effondrement brutal en 1985 d’un ouvrage construit entre 1973 et 
1975 en France. Sa cause est la perte de résistance par corrosion des armatures et attaches en 
acier inoxydable. L’expertise montre que de nombreuses armatures sont rompues ou 
perforées, et que les écrous sont totalement dissous. Ensuite, une vaste opération de contrôle 
a été effectuée sur la cinquantaine d’ouvrages de ce type. Elle a permis de constater les 
degrés très divers de corrosion d’un ouvrage à l’autre, et d’une armature à l’autre au sein d’un 
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même ouvrage. A la suite des investigations effectuées, il est apparu que pratiquement tous 
les ouvrages concernés devraient être renforcés à plus ou moins brève échéance.  
Des difficultés ultérieures ont été rencontrées avec des armatures en acier inoxydable du type 
Z8C17, utilisé dans d’assez nombreuses réalisations en France, environ cinquante ouvrages. 
En 1985, l’effondrement d’un ouvrage en région parisienne dont les armatures en acier 
inoxydable étaient fortement corrodées par des piqûres et des perforations, a conduit à lancer 
une campagne d’inspection des ouvrages du même type. L’ensemble de ces ouvrages ont 
montré, à des degrés divers, des armatures subissant des désordres similaires (SETRA, 1994). 
2.2.1.2. Armatures en acier galvanisé ou non revêtu 
Blight and Dane (1989) ont décrit de manière particulièrement documentée le cas d’un 
ensemble de murs en terre armée situé en Afrique du sud, atteignant 41 m de hauteur, en 
superposant deux murs. Ils ont montré que les armatures galvanisées s’altéraient par la 
corrosion causée par la nature agressive du remblai. Il est intéressant de noter que des 
détériorations et des déformations importantes ont été mesurées jusqu’à la démolition, huit 
années plus tard. En réalité, la corrosion était due à l’acceptation de caractéristiques réduites 
pour le remblai, compte tenu de la durée de vie demandée de seulement 30 ans. De plus, 
l’utilisation de l’eau de mer a été acceptée pour compacter le remblai. Les essais sur des 
spécimens d’armatures après 3 années présentent une réduction de la résistance. Il existe 
également un effet de fragilisation dû à la corrosion par piqûre : non seulement la résistance 
diminue, mais l’allongement à la rupture diminue aussi. Les résultats des tests au bout de 7 
ans et demi confirment ces tendances. Enfin, les tensions réelles sont très différentes d’une 
armature à l’autre, même pour deux armatures adjacentes.  
On trouve dans la littérature le cas d’un mur en terre armée construit en 1974 dans l’état du 
Nevada, aux États-Unis, avec des armatures en acier lisse galvanisé. La cause de la corrosion 
est le déverglaçage avec un mélange sel/sable appliqué entre 5 et 6 fois par hiver, 15 fois 
durant l’hiver 1982-1983. Le zinc de plusieurs échantillons avait totalement disparu et la 
perte par face moyenne de ces spécimens était de plus de 7% (Frondistou-Yannas, 1986). 
Sagües et al. (2000) se sont intéressés aux aspects électrochimiques de la corrosion, sur dix 
ouvrages sélectionnés, correspondant à deux types d’armatures en acier galvanisé et en acier 
ordinaire. Ils ont noté que le sens de la polarisation du courant montrait que la moitié de 
l’armature la plus proche de la paroi jouait le rôle de cathode, et que cette partie était a priori 
moins attaquée. Néanmoins, cette étude ne repose que sur un petit nombre de données. Par 
ailleurs, elle ne détermine que la perte par face moyenne, à partir de la vitesse de corrosion 
apparente. Les zones près de la paroi peuvent être moins bien compactées (Sagüés, Scott et 
al., 2000), et les effets observés seraient causés par un gradient d’oxygène.  
Une base de données française (voir Annexe B), montre qu’il existe un nombre important 
d’ouvrage anciens qui n’ont pas été construits suivant les recommandations du SETRA 
(1979) : ils comportent des armatures moins bien protégées contre la corrosion, surtout des 































armatures lisses revêtues d’une couche de zinc de 25 à 40 µm qui ont été utilisées jusqu’en 
1976. La Figure 2-1 montre beaucoup d’échantillons dont la perte moyenne d’épaisseur par 
face de métal (acier et revêtement de zinc) est supérieure à la loi de corrosion acceptable, et 
qui correspondent à des armatures lisses galvanisées. De plus, on observe une grande 
disparité dans les résultats : la perte par face à 30 ans pour ces armatures lisses varie de 30 à 
600 µm. 
 
Une synthèse de cas de corrosion élevée bien documentés a été faite par Gladstone et al. 
(2006), portant sur dix ouvrages localisés aux États-Unis et un en Afrique du Sud. Ils 
concernent des armatures lisses galvanisées, en acier noir, et en aluminium, en grille soudée 
ou en bande. Les auteurs reprennent les ouvrages cités par Frondistou-Yannas (1986), Blight 
et Dane (1989), Elias (1990), Fisman et al. (2006), en complétant par des données plus 
difficiles d’accès concernant quatre autres ouvrages. Gladstone et al. (2006) ont collecté au 
total 150 observations, et en ont tiré une loi de perte du zinc par face, de l’ordre de 2 µm/an  
(soit sensiblement moins que la valeur prise en compte dans la norme FHWA-RD-89-186). 
L’âge de la plupart des ouvrages est insuffisant pour avoir des conclusions sur la perte 
d’épaisseur d’acier après la disparition du zinc. 
 
2.2.2. Ouvrage expérimental 
Une étude de la corrosion a été effectuée sur un mur en terre armée en vraie grandeur en 1977 
par Guilloux et Jailloux (1979). Un mur de 6 m de hauteur, de 5 m de longueur et avec des 
Figure 2-1 : Perte moyenne par face en fonction du type d’armature 
(Darbin, Jailloux et al., 1988; Profractal/CETE de l'Est, 2004) 
Chapitre 2 : Corrosion des armatures  29 
armatures en acier laminé à froid a été construit, et amené à la rupture par corrosion 
accélérée. L’accélération de la corrosion a été obtenue par arrosage avec de la saumure et par 
l’emploi d’armatures très minces (60 x 0,6 mm de section). On arrive à la rupture en 9 mois. 
Les pertes d’épaisseur atteignent 80 µm par face au moment de la rupture.  
 
2.3. Corrosion des armatures 
2.3.1. Données expérimentales sur la corrosion des métaux dans le sol 
Au début du XXe siècle, le NBS (National Bureau of Standards) a mené, aux Etats-Unis, des 
études sur la corrosion de pièces en acier enterrées. Les informations, collectées sur 45 ans 
(1910-1955) ont porté sur 333 types de matériaux enterrés dans 128 sites différents (dont 
certains non utilisés en terre armée : boues, tourbes…). Les essais ont permis à Romanoff, 
l’auteur de l’étude, de montrer que la perte par corrosion est plus importante dans les cinq 
premières années après enfouissement, puis qu’elle diminuait jusqu’à une valeur quasiment 
constante. Il a proposé une relation empirique pour calculer la perte par face P (en μm) en 
fonction du temps T en années (Romanoff, 1957; Alban, 2007): 
P = A.Tn (2-1)
où A est une constante caractéristique du site, et n une constante toujours inférieure à 1, ce 
qui traduit le ralentissement de la perte au cours du temps. 
Le caractère électrolytique était clairement énoncé par Romanoff (Hubbell, 2003) : « Pour 
que la corrosion électrochimique se produise, il doit y avoir une différence de potentiel entre 
deux points qui sont raccordés électriquement et plongés dans un électrolyte. Chaque fois 
que ces conditions sont remplies, un petit courant circule de la zone anodique à travers 
l'électrolyte vers la cathode, et ensuite le circuit se ferme à travers le métal, et le domaine de 
l'anode est celui qui a le potentiel le plus négatif, et qui est la zone qui se corrode par la 
perte d'ions métalliques dans l'électrolyte. La zone de la cathode est à l'abri de la corrosion 
en raison de la déposition d'hydrogène ou d'autres ions qui transportent le courant ».  
L’étude de Romanoff (1957) ne rassemble que quelques données sur l’aluminium et ses 
alliages après environ 10 années. Beaucoup d’échantillons étaient entièrement détruits. 
 
Plus près de nous, il faut citer les travaux motivés spécifiquement par le développement de la 
terre armée et notamment des essais en caisse réalisés par le LCPC (Darbin, Jailloux et al., 
1988).  
Dans le cas de l’ouvrage expérimental en vraie grandeur étudié par Guilloux et Jailloux 
(1979), mentionné dans la section précédente, on peut signaler que la diminution d’épaisseur 
était conforme à la loi puissance proposée par Romanoff. 














2.3.2. Phénomène de la corrosion électrochimique sur les métaux 
Il convient de rappeler quelques notions fondamentales. Les figures 2-2 et 2-3 suivantes 
montrent que la corrosion des métaux dans un milieu aqueux est de nature électrochimique : 
les réactions chimiques entre le métal et le milieu environnant (qui joue un rôle d’électrolyte) 
libèrent des électrons à l’endroit où le métal se corrode (qui joue un rôle d’anode). Ils 
circulent à l’intérieur du métal (courant électrique), atteignent des zones (cathode) où ils 
pourront être captés lors d’une autre réaction chimique avec le milieu. A la surface du métal, 
il se crée une multitude de micro-couples anode-cathode, causés par toute hétérogénéité 
macro ou microscopique de la structure du métal ou du milieu environnant. 
 
Le taux de corrosion est proportionnel à l’intensité du courant électrique issu des surfaces 
anodiques, selon la loi de Faraday de l’électrolyse.  
 
2.3.3. Principe de la protection par galvanisation 
Une grandeur caractérise l’aptitude d’un métal à s’oxyder : il s’agit de la différence de 
potentiel qui s’établit entre ce métal et l’électrolyte. Dans le cas du fer, cette différence est 
négative (typiquement -0.15V). Pour les métaux nobles elle est positive. Le zinc est 
nettement plus électro-négatif que le fer (-0.5V), de sorte que si on associe par un contact 
direct ou une liaison électrique un morceau de zinc et un morceau de fer et qu’on les plonge 
dans l’eau (Figure 2-4), on crée une pile électrique dont la force électromotrice (de l’ordre de 
0.35V) est suffisante pour modifier profondément les réactions chimiques à la surface des 
éléments. 
Figure 2-2 : Pile due à l’hétérogénéité du métal 
en surface (d’après Darbin, Jailloux et al. 1988) 
Figure 2-3 : Pile due à l’aération différentielle 
(d’après Darbin, Jailloux et al. 1988) 







Le fer constitue la cathode de la pile et se trouve ainsi protégé contre toute corrosion. Ce 
phénomène décrit le mécanisme de la protection cathodique du fer, par anode sacrificielle en 
zinc. 
 
2.3.4. Les étapes de la corrosion d’une armature en acier galvanisé 
Dans le sol humide, qui constitue un électrolyte, la situation est similaire (voir la Figure 2-5). 
Les expériences montrent que le comportement d’une armature en acier galvanisé peut se 
résumer comme suit : 
 - dans un premier temps, seul le zinc est au contact du sol. Il constitue un revêtement 
parfaitement étanche et adhérent. L’acier reste donc totalement protégé. Les réactions 
d’oxydation du zinc forment lentement des produits de corrosion qui restent à la surface de 
l’armature et cimentent les grains du sol. L’électrolyte se modifie et la vitesse des réactions 
diminue ; 
 - par endroits, le zinc aura disparu totalement en tant que métal et l’acier sera mis à nu. 
Du fait de la protection cathodique, le fer sera protégé par le zinc adjacent et ne subira pas de 
corrosion tant qu’il reste du zinc métal à proximité. La couche de sol autour de l’armature 
continue à s’enrichir en composés du zinc (hydroxydes, oxychlorures, carbonates, etc.…) et 
forme une gangue adhérente ; 
 - ensuite, l’acier commence sa dissolution dans un environnement très différent du sol de 
départ, constitué par la gangue précédemment décrite. La vitesse de la corrosion est alors 
beaucoup plus faible que celle que subirait l’acier s’il n’avait pas été galvanisé. Au cours du 
temps cette vitesse de corrosion continuera à se ralentir. Bien entendu, la durée de chaque 
phase dépend de l’agressivité du milieu. 
Figure 2-4 : Pile simple « Fe-Zn » 
(D’après Terre Armée, 1986a) 










La théorie de la corrosion électrochimique est simple : la corrosion se produit à travers la 
perte d'ions métalliques à un point ou aux zones d'anode. Toutefois, la corrélation de cette 
théorie avec le risque de corrosion des métaux enterrés est compliquée et difficile, en raison 
des nombreux facteurs qui, seuls ou combinés, influent sur le courant électrochimique. Ces 
facteurs déterminent non seulement la  vitesse à laquelle se produit la corrosion, mais encore 
le genre de corrosion (voir le paragraphe 2.3.6). 
 
2.3.5. Facteurs influençant la corrosion 
2.3.5.1. Nature de l'armature 
Examinons rapidement le comportement de quelques matériaux susceptibles de constituer des 
armatures de terre armée. 
a) Acier doux  
Ces métaux se corrodent par dissolution homogène dans le cas d’un sol saturé en eau ou par 
attaque plus localisée due principalement au phénomène d’aération différentielle dans les 
autres cas (effet d’Evans). On constate que la formation des produits de corrosion modifie la 
localisation des micro-piles et tend à uniformiser le phénomène. Les zones attaquées sont 
larges et peu profondes, exemptes de fissures, et conduisent globalement à une perte 
d’épaisseur relativement uniforme de la surface métallique. Toutes les observations montrent 
que les produits de corrosion de l’acier forment, avec le sol, une gangue protectrice très 
adhérente et qui semble jouer un rôle déterminant dans la réduction de la vitesse de corrosion 
avec le temps d’exposition (Darbin, Jailloux et al., 1979). 
 
b) Acier galvanisé  
Dans ce matériau, on utilise le zinc comme écran de protection et, après disparition locale, il 
intervient par sa propriété de créer une pile électrochimique dans laquelle le fer est la 
cathode. Ce phénomène présente un intérêt considérable : le zinc joue le rôle d’anode 
sacrificielle et se corrode en protégeant l’acier mis à nu, soit accidentellement, soit par le 
mécanisme même de la corrosion du revêtement. Suivant la conductivité de l’électrolyte, cet 
Figure 2-5 : Protection cathodique par zinc 
(D’après Darbin, Jailloux et al., 1988) 






Figure 2-6 : Formation d’une piqûre dans un métal recouvert d’une couche passivante 
(D’après Darbin, Jailloux et al. 1979) 
effet protecteur se fait sentir sur des distances plus ou moins importantes. De plus, les 
produits de corrosion du zinc, insolubles, recouvrent la zone de fer découverte et tendent à 
colmater ce défaut (voir la Figure 2-5 ci-dessus). 
Dans le cas de l’acier galvanisé, les produits de corrosion du zinc contribuent efficacement à 
la formation de la gangue protectrice, déjà évoquée à propos de l’acier, et prolongent ainsi 
l’action bénéfique du zinc même après sa complète disparition de la surface du métal 
(Darbin, Jailloux et al., 1979). 
 
c) Métaux passivables 
Ce sont typiquement les aciers inoxydables et les alliages d’aluminium. Ces métaux sont très 
réactifs vis-à-vis de l’oxygène. Lorsque les conditions sont favorables, ils se recouvrent 
spontanément d’un film d’oxydes protecteur et stable qui empêche toute attaque du métal de 
base. Cependant, lorsque cette couche protectrice est détruite localement, soit 
mécaniquement, soit chimiquement, et que les conditions ne sont pas favorables à sa 
reconstitution, la corrosion se développe par formation d’une pile où l’anode de faible 
dimension par rapport à la zone cathodique environnante est le siège d’un intense courant de 
corrosion conduisant à des perforations parfois très rapides (voir la Figure 2-6). 
 
 
La présence dans le sol de certaines espèces chimiques spécifiques, notamment de chlorures, 
accroît la probabilité d’apparition de ces désordres. Ces métaux, qui présentent un grand 
intérêt dans les structures qui peuvent être examinées fréquemment, semblent à proscrire dans 
le cas d’ouvrages enterrés. En effet, s’ils peuvent théoriquement assurer une durée 
d’exploitation quasi illimitée à la plupart des ouvrages, ils peuvent conduire à des 
destructions très rapides, peu prévisibles. 
 
2.3.5.2. Influence des ions 
• Les sels solubles 
La conductivité électrolytique globale d’une solution dépend des différents ions présents en 
solution et de leurs concentrations. La plupart des sels participent au processus de corrosion, 











sauf les carbonates. Les chlorures, les sulfates et les sulfites ont été identifiés comme les 
agents essentiels de l’accélération corrosive (Elias, 2000). 
 
a) Chlorures 
Les chlorures minéraux sont très solubles et c’est pour cela qu’on les obtient dans l’extrait 
aqueux. La Figure 2-7 illustre le processus de la corrosion en piqûre dans la zone contenant le 
chlorure de sodium (produit le plus souvent utilisé pour le déverglaçage des routes qui peut 
ensuite pénétrer la plate-forme) (Weatherby, 1982; Profractal/CETE de l'Est, 2004). L’ion Cl- 




b) Ion H+ :  
La concentration en ion H+, mesurée par le pH, est un paramètre important du potentiel de 
corrosion des métaux dans le sol. Le pH mesure l'acidité d'une solution, une valeur de 7 
représente la neutralité, les valeurs inférieures caractérisent un milieu acide, les valeurs 
supérieures un milieu basique. Les oxydes formés sur le métal sont insolubles et protecteurs 
dans un certain domaine de pH ; dans le cas du zinc, cette plage correspond à un pH variant 
de 5 à 12. En ce qui concerne l’acier, l’agressivité est d’autant plus faible que le pH est élevé 
(Darbin, Jailloux et al., 1979). Dans les remblais en terre armée, le pH varie généralement 
entre 6 et 9. 
 
c) Sulfates 
L’extraction et la détermination de la teneur en sulfates du sol est plus complexe que pour les 
chlorures. Les sulfates représentent seulement une fraction du soufre pouvant exister dans le 
sol. Les sulfates inorganiques peuvent être solubles dans l’eau (sulfate de sodium), peu 
solubles (gypse) ou insolubles (jarosite). Le sulfate soluble n’est donc pas la totalité de 
sulfate contenu dans un sol, mais il peut être intéressant pour évaluer l’agressivité. 
 
Figure 2-7 : Développement de la piqûre dans l’acier galvanisé (d’après Weatherby, 1982) 
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Figure 2-8 : Effet de la teneur en eau sur la résistivité du sol  
(Romanoff, 1957) 
d) Sulfites 
Les sulfites peuvent être la cause de sévères détériorations des armatures métalliques. Ils 
peuvent se rencontrer dans les sédiments marins, les strates de houille et le lignite. Ils sont 
rares dans les matériaux des remblais (Darbin, Jailloux et al., 1979; Elias, 2000). 
 
e) Oxygène 
L’oxygène de l’air interstitiel se dissout dans l’eau et intervient en accélérant la corrosion, 
mais il favorise également la formation de produits de corrosion insolubles et protecteurs. 
 
 
2.3.5.3. L’eau  
Même en très faible quantité, l’eau est l’agent indispensable du phénomène de corrosion. De 
façon générale, la vitesse de corrosion augmente avec la teneur en eau du sol. Cette eau 
possède une conductivité électrique d’autant plus élevée que la concentration totale en sels 
dissous est plus grande. La corrosion augmente avec cette conductivité (Darbin, Jailloux et 
al., 1979). 
L'effet de l'humidité sur la résistivité d'un sol argileux est montré dans la Figure 2-8. Lorsque 
le sol est presque sec, sa résistivité est très élevée (et le potentiel de corrosion est donc 
faible). Toutefois, la résistivité décroît rapidement avec l'augmentation de la teneur en eau 
jusqu'à une certaine teneur en eau, et ensuite, une augmentation de l'humidité a peu ou pas 
d'effet sur la résistivité (Romanoff, 1957; Hubbell, 2003). 
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Figure 2-9 : Effet de la température sur la résistivité du sol 
(Romanoff, 1957) 
 
2.3.5.4. La température du sol 
La Figure 2-9 montre l'effet de la température sur la résistivité d'un sol. Quand la température 
baisse vers le point de congélation, la résistivité augmente graduellement. Elle augmente très 
rapidement aux températures inférieures au point de congélation (Romanoff, 1957).  
Une augmentation de la température dans le sol entraîne une diminution de la résistivité, 
favorable à la réaction corrosive. Toutefois, une augmentation de la température réduit la 
solubilité de l’oxygène, ce qui tend à réduire la vitesse de la réaction à la cathode. Le résultat 




2.3.5.5. La résistivité  
La résistivité du sol (inverse de la conductivité) influence fortement la vitesse de corrosion 
(Elias, 1990). Ceci s’explique par le mécanisme de corrosion décrit précédemment : la perte 
de métal à l’anode est proportionnelle à l’intensité du courant qui circule entre les deux pôles 
de la pile, or celui-ci dépend de l’aptitude de l’électrolyte à conduire le courant. Le débit de la 
pile électrochimique est en quelque sorte réglé par la résistivité de l’électrolyte. 
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La résistivité du sol est donc un paramètre important pour apprécier l’agressivité d’un sol. 
Elle dépend de la teneur du sol en sels solubles, de la teneur en eau et de la porosité du sol. 
Elle présente un minimum à la saturation, cette valeur particulière servira de critère (Darbin, 
Jailloux et al., 1979; Elias, 2000). 
De manière globale, la corrosion augmente lorsque la résistivité diminue. De manière plus 
précise, si la résistivité est élevée, des attaques de corrosion localisées plutôt que générales 
peuvent se produire (Elias, 2000). 
Les figures 2-10 et 2-11 présentent les valeurs de résistivité mesurées sur des ouvrages réels 
pour deux types de renforcements différents. On observe que pour des valeurs de résistivité 
faibles, les pertes de masse sont plus importantes, et cela, même si peu d'échantillons se 
situent en dessous de la limite de 1000 Ω.cm (NF A05-252). 
 
 
Figure 2-10 : Perte de masse par unité de surface en fonction de la résistivité  
(renforcements en acier galvanisé) (Elias, 2000) 
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Doyle, Seica et al. (2003) ont effectué des recherches sur la corrosion d’un système de 
conduites d’eau à Toronto, Canada. Ils ont remarqué que la corrosion externe des tubes 
métalliques enterrés se produit rapidement quand la résistivité des sols environnants est 
inférieure ou égale à 2000 Ω.cm. 
Pour conclure, la résistivité fait partie des critères utilisés dans les différentes normes (voir 
Annexe A). L’analyse d’une base de données (Annexe B) montre que la vitesse de corrosion 
est nettement plus corrélée avec la résistivité qu’avec la teneur en sel.  
 
2.3.5.6. Prise en compte couplée du pH et de la teneur en eau  
En 1977, une étude du Transportation Research Laboratory (TRL - Angleterre) a porté sur la 
corrosivité des sols avec une attention particulière apportée à la terre armée. Elle a permis à 
King de tracer un nomographe (Figure 2-12) évaluant la perte de masse en g/m²/an en 
connaissant le pH et la résistivité du sol. 
On trouve dans (Hubbell, 2003) des exemples d’utilisation : 
 - pour un pH de 6,5 et une résistivité de 200 Ω.cm, la perte de poids est d'environ 
1,3 oz/ft2/year (396.29 g/m2/an) et la durée prévue pour atteindre la corrosion totale de 
l’épaisseur sacrifiée (1/8" soit 3.175mm) est d'environ 65 années ; 
Figure 2-11 : Perte de masse par unité de surface des renforcements en fonction de la 
résistivité (acier au carbone non revêtu)(Elias, 2000) 
Chapitre 2 : Corrosion des armatures  39 
 - pour un pH égal à 7,5 et une résistivité de 200 ohm.cm, la perte de poids est d'environ 
2,3 oz/ft2/year (701.129 g/m2/an) et la durée prévue est d'environ 38 années. 
 
 
2.3.5.7. Nature du sol 
Les facteurs régissant la corrosion par les sols sont très complexes, car les sols sont des 
électrolytes particuliers dans lesquels interviennent non seulement les espèces chimiques 
présentes, mais également la structure physique des trois phases (solide, liquide et gazeuse) 
qui la composent (Reynaud, 2006). 
De l’étude des conditions dans lesquels des problèmes de corrosion se sont produits, les 
spécialistes ont pu déduire plusieurs règles générales concernant les paramètres qui régissent 
la corrosion dans les sols : 
Figure 2-12 : Nomographe pour l’estimation de la vitesse de corrosion de l’acier 
(Hubbell, 2003) 
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- la corrosion est très lente dans les sols neutres, bien drainés, ayant une résistivité 
élevée, tels que les sables ou les graviers. Il n’apparaît alors qu’une corrosion 
superficielle même sur de longues périodes ; 
- les sols acides, les sols lourds, mal drainés, les sols de basse résistivité provoquent 
une corrosion plus rapide ; 
- dans les sols anaérobies, les bactéries réductrices des sulfates peuvent accélérer les 
processus d’attaque. 
 
En outre, la corrosion dépend également de la nature et de la granularité des grains de sol. 
D’une façon générale, les matériaux drainants sont moins corrosifs que les matériaux fins 
comme les argiles qui conservent mieux l’humidité et à fortiori les sels agressifs présents 
dans l’eau. 
Le nombre élevé de paramètres agissant sur la corrosion rend difficile l’étude et la 
détermination précise du phénomène, d’autant plus que ces paramètres varient au cours de la 
vie de l’ouvrage, de l’année, voire même de la journée. 
L’annexe A présente les normes françaises (A 05-250 ; A 05-251), la norme AWWA C-105-
72 de l’American Water Works Association aux Etats-Unis, la classification DVGW-GW-93 
allemande et la norme britannique, du Transportation Research Laboratory, qui proposent une 
manière d’établir un critère d’agressivité.  
 
2.3.5.8. Etablissement d’un degré d’agressivité 
L’analyse de la base de données recueillie par le CETE de l’Est et Profractal (Annexe B) 
montre qu’il est difficile d’établir un lien entre la vitesse de corrosion et les diverses données 
physicochimiques que l’on peut mesurer. Les deux principaux constats sont la grande 
dispersion des résultats et la multiplicité des facteurs intervenant dans la corrosion. 
Pour prendre en compte cette multiplicité de facteurs intervenant dans les phénomènes les 
diverses normes ont cherché à bâtir un indice d’agressivité composite (Voir Annexe A). 
 
2.3.6. Effet mécanique de la corrosion sur l'armature 
2.3.6.1. Répartition de la corrosion 
Les principaux types de corrosion des armatures dans les ouvrages en terre armée peuvent 
être la corrosion uniforme, par piqûre (corrosion localisée; en anglais pitting corrosion), par 
bactérie, sous contrainte et la corrosion fragile (Weatherby, 1982). Raharinaivo (2005) 
distingue également une dissolution généralisée (corrosion uniforme), une dissolution 
localisée ou sélective ou une fissuration, notamment lorsque le matériau métallique est 
fortement tendu (Figure 2-13). 
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Figure 2-13 : Les aspects d’un solide métallique corrodé (Raharinaivo, 2005) 
 a) dissolution généralisée b) corrosion par piqûre  
 c) dissolution sélective d’un alliage   d) fissuration par corrosion sous contrainte 
 
 
a) Corrosion uniforme (corrosion généralisée) 
La corrosion uniforme de la surface des armatures est causée par la réaction électrochimique 
se produisant sur l’ensemble de la surface du métal par l’effet de micropiles (Weatherby, 
1982). Quand il y a une corrosion uniforme de la surface, la perte du métal peut être estimée. 
 
b) Corrosion par piqûre 
La corrosion par piqûre du métal est le résultat d'une intense attaque localisée dans un 
électrolyte. Elle est l'une des formes les plus destructrices de la corrosion. Sa vitesse et sa 
localisation sont imprévisibles. Ce mode de corrosion se produit en absence de tensions, mais 
celles-ci l’accélèrent. La réduction de la section à l’endroit le plus corrodé, va conduire à une 
rupture ductile de l’armature. Les fissurations par corrosion sous contrainte peuvent sembler 
similaires à des piqûres, mais elles provoquent une rupture fragile. 
La corrosion par piqûre est le type de corrosion qui se produit sur une armature galvanisée.  
Il est clair que selon le degré d’homogénéité de la corrosion, la même perte de masse totale 
conduit à des conséquences différentes du point de vue mécanique.  
Nous allons, pour examiner le lien entre corrosion et dégradation des propriétés mécaniques, 
nous appuyer sur la littérature existante et aussi sur l’exploitation d’une base de données 
établie par le réseau technique de l’équipement (Cete de l’Est, LRPC de Strasbourg) et la 
société Profractal. Pour plus de détails, le lecteur pourra se reporter à l’Annexe B.  
 
2.3.6.2. Relation entre perte de masse et perte de résistance de l’armature 
Darbin (1988) a montré que la protection cathodique de l’acier par le zinc fonctionne bien et 
que la résistance mécanique de l’armature n’est pas modifiée tant que le zinc assure cette 
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Figure 2-14 : Perte relative de résistance en fonction de la perte relative d’épaisseur pour les types 













































protection. Si la perte de masse était répartie uniformément, on s’attendrait à une égalité entre 
perte relative de masse et perte relative de résistance. Pour des armatures dans le sol renforcé, 
en raison de l’hétérogénéité inhérente au sol, les vitesses de corrosion peuvent varier d’un 
point à un autre de la surface du métal. La perte de résistance mécanique d’une armature peut 
alors être supérieure à celle déduite simplement de la réduction uniforme d’épaisseur (Darbin, 
Jailloux et al., 1988).  
Les résultats des essais en caisse de Darbin et ceux recueillis par le SETRA (Haïun, 2007), ou 
dans le guide du SETRA (1994) ont mis en relation la perte relative de résistance mécanique 
(ΔR/R0) et la perte relative d’épaisseur moyenne (Δe/e0) : la perte de résistance est supérieure 
à la perte d’épaisseur, comme le montre la figure suivante (voir aussi annexe B). 
 
 
Les résultats expérimentaux montrent une bonne corrélation entre ces deux paramètres 




Δ Δ=  (2-2)
où K est un coefficient qui traduit l’hétérogénéité de la corrosion (qui serait égal à 1 dans le 
cas d’une corrosion parfaitement uniforme).  
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Les droites de régression tracées sur la figure 2-15 montrent que les armatures correspondant 
à un coefficient K proche de 1 sont associées à une forte couche de zinc. Il est intéressant de 
constater que la présence du zinc diminue l’hétérogénéité de la corrosion (c'est-à-dire la 
diminution de la corrosion locale). Par contre le coefficient K se situe plutôt dans une plage 
de valeurs allant de 1,9 à 2,8 pour des aciers noir ou des armatures lisses galvanisées. Pour les 
aciers lisses galvanisés à 60 μm (essais en caisse) ou à 70 μm (armatures HA galvanisées), ce 
rapport est de 1,2 à 1,55. Toutefois, cette valeur plus faible ne peut pas être retenue pour la 
conception sur la base des données actuelles, compte tenu du peu de données disponibles, 
notamment pour des corrosions importantes, et de la grande dispersion des résultats. On peut 
se reporter à l’annexe B pour plus de détails. 
 
2.3.6.3. Relation entre perte de résistance et diminution de l’allongement à la rupture 
La progression de la corrosion entraîne une diminution de l’allongement à la rupture et une 
certaine évolution vers un comportement fragile, mais la dispersion est très importante (voir 
la figure ci-dessous). L’annexe B montre des résultats similaires.  
 
 
2.4. Prise en compte de la corrosion dans la conception 
2.4.1. Prescriptions sur les sols 
Les matériaux de remblai peuvent être des sols naturels, des matériaux d'origine industrielle 
ou dans certains cas des matériaux allégés (argiles ou schistes expansés). La qualité des 
Figure 2-15 : Relation perte de résistance et réduction de l’allongement à la rupture 
(Blight et Dane, 1989) 
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remblais pour l'utilisation en terre armée doit répondre à différents critères, recensés dans le 
Tableau 2-1 (AFNOR, 1990; Elias, 1990) : 
 - d'ordre mécanique (angle de frottement ou granulométrie), pour assurer un frottement 
sol-armature satisfaisant) ; 
 - d’ordre chimique ou électrochimique (résistivité, pH, teneurs en sulfures, chlorures), 
pour la durabilité des armatures. 
 
 Tableau 2-1: Limites physico chimiques des matériaux pour l’usage des éléments renforcés en 
acier galvanisé 







> 3 000 
> 1 000 (hors d’eau) 
> 3 000 (immergés) 
     > 5 000 > 3 000 
pH 5 à 10 5 à 10 6 à 9 5  à  9 
Teneur en Cl- 
(mg/kg) < 100 
< 200 (hors d’eau) 
< 100 (immergés) 
< 500 < 500 
Teneur en SO4-- 
(mg/kg) 
< 200 
< 1 000 (hors d’eau) 
< 500    (immergés) 
< 500 < 500 
Teneur en S-- 
(mg/kg) 
 
<300 (hors d’eau) 
<100 (immergés) 
  
Teneur en matière 
organique (mg/kg)  < 100   
 
2.4.2. Prise en compte de la durée de vie dans la conception 
2.4.2.1. Introduction 
Les ouvrages en remblai renforcé doivent être vérifiés vis-à-vis des états limites de service, 
donc en fonction de leur durée de vie. Ce calcul comprend la détermination : 
- des déformations des éléments de renforcement ; 
- des tassements du remblai renforcé ; 
- des déplacements de l’ouvrage. 
Il convient de considérer les points suivants : 
- les variations spatiales des propriétés des sols et de la pression interstitielle ; 
- les variations prévues des propriétés des sols et de la pression au cours du temps ; 
- les variations des actions et de la façon dont elles se combinent ; 
- l’excavation, l’affouillement ou l’érosion du terrain devant l’ouvrage ; 
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- les effets du compactage du matériau de remblai derrière le parement ; 
- les effets des futurs ouvrages et des chargements ou déchargements prévus à 
proximité de l’ouvrage sur le matériau soutenu ; 
- les mouvements prévus du terrain dus à la subsidence ou à l’action du gel. 
On ne s’intéresse ici qu’à la diminution des caractéristiques mécaniques des éléments de 
renforcement métallique par la corrosion. 
L’annexe A présente le mode de calcul de la perte moyenne en fonction du temps pour 
différentes normes. 
 
2.4.3. Coefficient A de la loi de perte moyenne par face 
Les renforcements en acier sont exposés à la corrosion. Celle-ci se traduit, une fois le 
revêtement éventuel disparu, par une réduction de la section transversale d’acier, plus ou 
moins uniforme, et par une diminution de la résistance en traction (cf. Annexe F de AFNOR, 
2007). 
La diminution moyenne de la section d’acier, exprimée par la perte totale de métal (acier et 
revêtement sur une face) est décrite par la loi suivante : 
Δe = P = Atn      (2-3) 
Où : 
Δe  est la perte d’épaisseur totale (sur une face) au temps t ; 
t est le temps, exprimé en années ; 
A  est la perte pendant la première année ; 
n est un paramètre inférieur à 1, qui représente le ralentissement de la perte de matière avec 
le temps. 
Les paramètres A et n dépendent du milieu et du type de revêtement. Leur valeur est évaluée 
de manière différente selon les textes réglementaires. 
•  Suivant la norme NF P 94-270: 
Pour l’acier galvanisé ou l’acier noir :  
   A = 25 ; n =0,65 pour les ouvrages hors d’eau 
   A = 40 ; n = 0,60 pour les ouvrages en eau douce 
 
• Suivant la norme NBS-Circular 579  et FHWA-RD-89-186 : 
- Pour l’acier galvanisé : 
 A = 25 ; n =0,65 (valeur moyenne) 
 A = 50 ; n = 0,65 (valeur maximale) 
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- Pour l’acier ordinaire 
 A = 40 ; n =0,80 (valeur moyenne) 
 A = 80 ; n = 0,80 (valeur maximale) 
 
La norme NF P 94-270 donne une évaluation du coefficient A en fonction de l’indice global 
de corrosivité ∑a du sol ; celui-ci est défini par la norme NF A 05-252 (voir le Tableau 2-2 et 
l’annexe A). 
 Tableau 2-2 : Valeurs de coefficient A en fonction de l’indice de corrosivité du sol 
Indice de corrosivité 
∑a 0 à 4 5 et 6 7 et 8 9 à 12 >12 
A (µm) 25 37,5 50 100 (1) (2) 
(1) pour une catégorie de durée d’utilisation ; protection par gaine plastique au-delà. 
(2) Protection par gaine plastique injectée obligatoire. 
 
2.4.4. Calcul des résistances ultimes de traction sous la corrosion 
En utilisant la norme NF P 94-270  
Conformément à cette norme, les valeurs de calcul des résistances ultimes de traction à 





t d m v c
M t
R
R f f f γ=  (2-4)
où les valeurs de Rt;d et de Rt;k sont déterminées successivement en section courante et au 
point d’accrochage des renforcements. D’autre part : 
 - fm est le coefficient d’agressions mécaniques. Les renforcements en acier peuvent être 
galvanisés. Avec ce type de protection, l’endommagement mécanique peut être considéré 
comme négligeable et fm pris égal à 1,0 ; 
 - fv  est le coefficient de vieillissement. Les renforcements métalliques ne sont pas 
affectés par le vieillissement et fv est pris égal à 1,0 ; 
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Détermination du coefficient d’agression chimique fc 
Les renforcements en acier sont exposés à la corrosion. Celle-ci se traduit, une fois le 
revêtement éventuel disparu, par une réduction de la section transversale d’acier, plus ou 
moins uniforme, qui entraîne une diminution de la résistance en traction prise en compte par 
l’intermédiaire du coefficient fc. 
La diminution moyenne ΔS de la section initiale d’acier So est examinée dans l’annexe A. 
Pour déterminer la valeur de calcul de la résistance ultime en traction, il convient de 
considérer la plus défavorable des deux éventualités d’évolution des renforcements 
métalliques, c’est-à-dire de choisir la valeur : 
Rt;d = min[Rt;dy ; Rt;dr] (2-5)
où  
Rt;dy est la résistance ultime de traction dans le cas où le renforcement conserve ses 
propriétés élastiques; 
Rt;dr est la résistance ultime de traction dans le cas où le renforcement est devenu 
relativement fragile. 
 












γ Δ= −  (2-7)
où 
fy est la limite élastique conventionnelle de l’acier ; 
γcy  est un facteur partiel couvrant les incertitudes sur les phénomènes d’agression 
chimique, de corrosion et l’extrapolation des données expérimentales ; 

















γ Δ= −   à condition que fcr  ≥  0,3 (2-9)
où 
fr est la limite de rupture de l’acier ; 
KΔS est la diminution de section extrême pouvant se produire localement (K > 1) ; 
γcr est un facteur partiel couvrant les incertitudes sur les phénomènes d’agression 
chimique, de corrosion et l’extrapolation des données expérimentales, ainsi que sur la 
valeur de K ; 
γM2 est le facteur de matériau pour la limite de rupture. 
 
Finalement, pour démontrer qu’un lit de renforcement supportera l’effort de traction de 
calcul, on doit vérifier 
  Tmax;d ≤ Rt;d en section courante, au point de traction maximal 
  Tpar;d ≤ Rta ;d à l’attache au parement 
où  Tmax;d et Tpar;d sont les efforts de traction en section courante et à l’attache au parement. 
L’effort de traction à l’attache tient compte de la flexibilité du type de parement. 
 
2.4.5. Durée de vie de l’ouvrage 
La durée de vie d’un ouvrage en terre armée est liée à la durabilité des armatures métalliques 
sous l’effet de la corrosion. Pour le dimensionnement, on peut déterminer la durée de vie 
comme l’âge de l’ouvrage Ts pour lequel les conditions de vérification réglementaire de 












⎡ ⎤⎛ ⎞= − +⎢ ⎥⎜ ⎟⎜ ⎟⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦
 (2-10)
où 
e0 est l’épaisseur nominale initiale de l’armature ; 
K est le coefficient prenant en compte l’hétérogénéité de la corrosion ; (on peut prendre 
K = 1,9 pour les armatures lisses galvanisées, voir le titre B.4.2 de l’annexe B) ; 
γr est un facteur partiel couvrant les incertitudes sur la valeur de K, pris égal 1 ; 
A est la perte par face moyenne en première année, recalée par des mesures ; 
n est l’exposant de la loi de corrosion ; 
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ez est l’épaisseur initiale de galvanisation sur l’armature ; 
 Td est l’effort de traction sollicitant à l’année calculée ; 
 Rd,0 est la résistance à rupture initiale de l’armature. 
Par ailleurs, on peut également déterminer (conformément à la norme NF P94-270) l’âge de 
l’ouvrage T’s  où la condition K.Δe/e0 < 0,5 cesse d’être vérifiée (soit Δe < 0,263 e0 si le 






⎡ ⎤⎛ ⎞= +⎜ ⎟⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦  
(2-11)
La durée de vie de l’ouvrage est fixée par la plus petite des deux valeurs de Ts et T’s . 
 
2.5. Suivi des ouvrages face au risque de corrosion 
2.5.1. Mesures propres au suivi des ouvrages  
Les maîtres d’ouvrages ont la responsabilité de la sûreté de leurs ouvrages au cours de leur 
existence ; il faut donc qu’ils en assurent le suivi notamment vis-à-vis de la corrosion.  
Une mesure importante est la mise en place d’armatures témoins au moment de la 
construction ; on peut retirer ces témoins pour évaluer la corrosion sans dégrader l’ouvrage. 
Au cours de la vie de l’ouvrage, les maîtres d’ouvrage doivent assurer des inspections 
périodiques plus ou moins importantes selon les cas. 
 
2.5.2. Evaluation de la résistance résiduelle des armatures sur un ouvrage existant 
La méthode la plus directe pour évaluer l’état d’un ouvrage est de connaître la résistance 
résiduelle de ces armatures. Actuellement pour déterminer la résistance résiduelle d’une 
armature, il faut obligatoirement la prélever. Pour évaluer l’influence de l’hétérogénéité de la 
corrosion sur la perte de résistance mécanique, des échantillons d’armatures sont soumis à 
des essais de traction. La perte de résistance mécanique d’une armature est en général 
supérieure à celle déduite simplement de la réduction moyenne d’épaisseur, en raison de 
l’hétérogénéité de la corrosion. 
A partir des prélèvements d’armatures réalisés, on va chercher à évaluer la résistance 
résiduelle de l’ouvrage et son niveau de sécurité afin de définir éventuellement la marche à 
suivre pour une consolidation de l’ouvrage. 
On adopte la démarche suivante (Darbin, Jailloux et al., 1988; Haïun, Jailloux et al., 2007): 
• Détermination de la résistance et de la masse de l’armature : R et m 
• Connaissant la masse à l’origine m0 et la résistance à l’origine R0 , détermination 
de la perte de masse Δm1 et de la perte de résistance résiduelle à l’instant T1 : 
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    Δm1  =  m0  − m 




• Comparaison de la résistance R à la force maximale théorique en service de 
l’ouvrage (différentes sollicitations que subit l’armature au sein du mur) pour 
chaque lit d’armatures. Si R < 0.4 R0 l’ouvrage est potentiellement en état de 
rupture, il convient de prendre des dispositions pour assurer la sécurité et procéder 
à des réparations dans les plus brefs délais. 
• A partir de la perte de masse Δm1, détermination de la perte d’épaisseur moyenne 
Δe1 






Δ Δ=  (2-14)
En général, le coefficient K est : 
 - compris entre 1 et 1,5 si la perte de masse est inférieure à 10% 
 - compris entre 1,5 et 3 si la perte de masse est comprise entre 10% et 20%. 
Ce coefficient K prend en compte l’hétérogénéité de la corrosion. (On rappelle que, si la perte 
d’épaisseur était répartie de manière homogène sur toute la surface de l’armature, la perte de 
résistance le serait aussi et ce coefficient vaudrait 1). Comme la corrosion n’est pas uniforme, 
des piqûres se forment tout le long de l’armature, provoquant des sections plus petites que 
d’autres, et le coefficient K traduit le fait que la résistance en traction diminue plus vite que 
l’épaisseur moyenne. 
Dans le cas où il n’est pas possible de déterminer avec suffisamment de précision la 
résistance initiale des éléments, on réalise un diagnostic basé sur la perte d’épaisseur (mesure 
de l’épaisseur résiduelle), ce qui nécessite de connaître l’épaisseur initiale de l’élément. 
Toutefois, l’incertitude liée à l’épaisseur initiale est plus faible que celle sur la résistance 
initiale. 
Les pertes d’épaisseurs ainsi obtenues ci-dessus sont comparées aux pertes d’épaisseur 
attendues (voir Figure 2-16 suivante), compte tenu du type d’armature, de l’âge de l’ouvrage 
et de son environnement. Il y a donc lieu de procéder à une surveillance renforcée si les 
pertes sont supérieures à celles escomptées. 
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2.6. Conclusions 
La question du risque de corrosion des armatures s’est posée naturellement dès le début de la 
construction des ouvrages de soutènement renforcés par des inclusions métalliques et a été la 
motivation de nombreuses études.  
Pour faire face à des situations avec des risques de corrosions particulièrement élevés, on 
s’est tourné pendant un temps vers l’utilisation de métaux passivables (acier inoxydable ou 
alliage d’aluminium) : ces méthodes ont été rapidement abandonnées.  
La solution retenue désormais est l’acier galvanisé. La galvanisation assure une protection de 
l’acier pendant un temps et ensuite une corrosion plus uniforme et donc beaucoup moins 
défavorable. L’amélioration du procédé de galvanisation et de l’épaisseur moyenne déposée, 
ainsi que d’autres précautions ont nettement amélioré la situation vers 1976.  
Les matériaux de remblai font l’objet de spécifications ; le calcul d’un degré d’agressivité est 
proposé dans les différentes normes ; ce calcul intègre divers éléments et permet d’évaluer la 
vitesse de corrosion et donc de dimensionner les ouvrages pour prendre en compte la durée 
de vie demandée.  
Par ailleurs, diverses mesures de suivi des ouvrages sont mises en place : pose d’armature 
témoin, inspections. Mais ces mesures sont coûteuses, et ne sont pas toujours suffisantes face 
à l’hétérogénéité des phénomènes de corrosion et la rapidité des phénomènes de ruine.  
  
Figure 2-16 : Évolution de la perte d’épaisseur pour des armatures en acier galvanisé et pour un 
ouvrage hors d’eau (SETRA, 1994) 
Les droites tracées délimitent trois zones : 
- zone I : corrosion normale 
- zone II : corrosion acceptable 
- zone III : corrosion anormalement importante 
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3 Chapitre 3 
Modélisation par éléments finis du comportement 
d’un mur en Terre Armée  
 
3.1. Introduction 
La terre armée est un matériau composite formé par l’association d’un matériau de remblai en 
principe dépourvu de cohésion, et d’armatures métalliques susceptibles de supporter des 
efforts de traction importants, transmis par le sol, par le biais du frottement entre la terre et 
les armatures. La technique permet de construire des ouvrages qu’on ne pourrait pas réaliser 
avec le matériau de remblai seul. 
Pour modéliser numériquement le comportement d’un ouvrage de ce type, il est évidemment 
nécessaire d’utiliser un modèle qui rend compte de l’interaction mécanique entre le remblai et 
les armatures, mais plusieurs approches sont possibles concernant la modélisation des 
armatures et de l’interaction de celles-ci avec le matériau de remblai. Dans ce chapitre, on 
présente rapidement les différentes possibilités qui ont été utilisées jusqu’à maintenant, puis 
on détaille les différentes variantes du modèle multiphasique. Ensuite, on indique les choix de 
modélisation qui ont été retenus pour la présente étude, puis on expose le principe de la prise 
en compte de la corrosion des armatures. On donne enfin quelques informations sur la mise 
en œuvre concrète des calculs. L’annexe D « Implantation numérique et utilisation du modèle 
multiphasique » donne plus de détails sur ces aspects pratiques et également sur la motivation 
de certains choix de modélisation. L’annexe C « Modélisation des armatures et de l’interface 
sol-armatures (approches discrètes » fournit quelques rappels pour les approches non 
homogénéisées.  
3.2. Modélisations numériques antérieures 
Le but de ce travail est d’étudier le comportement global d’un mur en Terre Armée, et en 
particulier le mécanisme de rupture de l’ouvrage, à mesure que les armatures parviennent à 
leur limite de résistance. La démarche que l’on se propose de suivre consiste à combiner un 
modèle mécanique rendant compte des transferts d’effort entre le sol et les armatures, avec un 
modèle rendant compte de l’évolution et des éventuelles variations spatiales de la corrosion. 
La modélisation numérique, par la méthode des éléments finis ou des différences finies, 
fournit un moyen de combiner ces deux aspects.  
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Dans un premier temps, on s’intéresse aux (nombreuses) modélisations numériques 
effectuées jusqu’à présent pour des ouvrages renforcés, afin de reproduire le fonctionnement 
du mur, et de justifier le dimensionnement des ouvrages (sans prendre en compte l’influence 
de la corrosion sur le comportement).  
3.2.1. Revue des modèles numériques des soutènements en Terre Armée 
En raison de la lourdeur des calculs tridimensionnels, la plupart des simulations par éléments 
finis (ou par différences finies) ont été effectuées en faisant l’hypothèse des déformations 
planes. Dans la plupart des cas, les armatures d’un mur en Terre Armée sont représentées au 
moyen d’éléments possédant une raideur supérieure à celle du sol. Cette approche présente un 
inconvénient : en déformations planes, la modélisation consiste en fait à remplacer un lit 
d’armatures par une plaque horizontale « équivalente », qui est continue dans la direction 
perpendiculaire au plan du maillage, alors que le lit d’armatures ne l’est pas.  
Du point de vue de la réalisation des calculs, plusieurs types d’éléments peuvent être utilisés 
pour discrétiser la plaque équivalente : des éléments de barre ou de poutre (sans épaisseur) ou 
des éléments ayant une épaisseur. On ajuste la raideur de ces éléments pour tenir compte de 
la largeur des armatures et de l’intervalle entre deux armatures du même lit. Les relations 
entre, d’une part, les modules du sol et des armatures, et d’autre part, le module de la plaque 
équivalente sont données en annexe.  
Il faut ensuite décrire l’interface entre le sol et la plaque. Dans le cas le plus simple, 
l’interface entre les armatures et le sol est considérée comme parfaitement adhérente, mais 
cette approche ne décrit pas bien les conditions de contact entre le sol et les armatures (parce 
que le frottement peut devenir arbitrairement grand dans le calcul). Pour améliorer la prise en 
compte des conditions de contact dans des structures renforcées par des inclusions, Anderson 
et Dodd (1966) ont développé un élément de contact unidimensionnel d’épaisseur nulle, qui a 
ensuite été modifié par Goodman et al (1968). Ce type d’éléments a été utilisé par Prieto-
Potar (1979) pour modéliser un ouvrage renforcé par des tirants d’ancrages. Soon et al (1990) 
ont étudié le comportement d’un mur en terre armée à l’aide d’un programme de calcul par 
éléments finis SSCOMP, en cherchant de plus à modéliser la mise en place du sol par couche 
et son compactage. 
Le LCPC développe depuis plusieurs dizaines d’années un code de calcul par éléments finis, 
CESAR-LCPC (Humbert, 2005), dédié aux problèmes du génie civil et de l’environnement 
(calcul de structures, mécanique des sols et des roches, thermique, hydrogéologie). Saïba 
(1989) l’a utilisé pour modéliser le mur CLOUTERRE-CEBTP No. 1, et Chaoui (1992) pour 
étudier le clouage d’une pente instable en 2D et 3D. Unterreiner (1994) et Benhamida (1998) 
l’ont également utilisé pour modéliser l’interaction entre le sol et des tirants d’ancrage 
(Unterreiner, 1994 ; Benhamida, 1998), en utilisant une procédure particulière, décrite en 
annexe C, afin d’éviter que le déplacement du sol ne soit discontinu entre les deux faces de la 
plaque équivalente. 
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Bergado et al. (1992) ont effectué un modèle numérique bidimensionnel d’un remblai 
renforcé, utilisant pour le sol un comportement élastique non-linéaire (Duncan et Chang, 
1970), des éléments de barre pour les renforcements, et un élément joint pour l’interface entre 
le sol et les renforcements. Les résultats de cette analyse numérique ont été comparés avec 
ceux d’essais d’extraction des renforcements. Bayoumi (2000) a développé le modèle de 
Bergado et utilisé le code d’éléments finis ABAQUS pour analyser le sol renforcé en sable 
limoneux, tandis que le coefficient de frottement d’interface entre le sol et le renforcement a 
été déterminé par l’essai d’extraction des renforcements. Bergado, Youwai et al. (2003) ont 
fait un calcul similaire. Une comparaison du coefficient de glissement de l’interface a été 
effectuée entre deux programmes d’éléments finis (SAGA CRISP et PLAXIS) et le résultat 
de l’essai d’extraction des renforcements. 
On pourrait donner de nombreux autres exemples de modélisations réalisées avec les logiciels 
Plaxis, Geoslope, FLAC par exemple. La société Terre Armée utilise des outils spécifiques 
intégrés dans FLAC pour pouvoir conduire simplement un grand nombre d’études 
paramétriques sur le comportement des murs en sol renforcé. 
Dans les modélisations citées ci-dessus, les armatures sont prises en compte explicitement, et 
représentées par des éléments spécifiques. Une autre approche consiste à considérer un sol 
renforcé d’un point de vue global, comme un matériau homogène possédant des propriétés 
mécaniques améliorées par la présence des inclusions. Schlosser et Long (1972) ont proposé, 
par exemple, d’attribuer au milieu renforcé un angle de frottement apparent φequ et une 
cohésion apparente Cequ supérieurs à ceux du sol non renforcé. De Buhan et Salençon (1987) 
ont prolongé l’étude de l’homogénéisation des caractéristiques de résistance, dans le cadre du 
calcul à la rupture, en considérant des éléments de renforcement travaillant uniquement en 
traction, un sol vérifiant un critère de rupture de Mohr-Coulomb et l’adhérence parfaite entre 
le sol et les renforcements. 
La même démarche peut être faite pour les propriétés élastiques : la recherche des propriétés 
élastiques du milieu équivalent est une problématique relativement classique (voir par 
exemple Harrison et Gerrard (1972), Gerrard (1982), Cardoso et Caretto (1989)).  
L’homogénéisation des propriétés mécaniques peut être effectuée pour un sol dont le 
comportement est décrit par le modèle hyperbolique de Duncan et Chang (1970), pour des 
inclusions élastiques linéaires, et avec l’hypothèse d’adhérence parfaite pour l’interface entre 
les clous et le sol. Cette démarche a été effectuée par Romstad et al. (1976) et Gerrard (1982), 
et le modèle a été testé sur deux murs en vraie grandeur. Puis, Shen et al. (1981) ont analysé 
un mur en sol cloué (Davis, 1980) avec cette méthode.  
Nanda (1988) a repris cette approche avec sensiblement les mêmes hypothèses de 
comportement pour modéliser le mur CLOUTERRE-CEBTP No. 1. Il a comparé les 
approches discrète et homogénéisée, tout en gardant pour les matériaux les mêmes valeurs de 
paramètres constitutifs. L’une des conclusions est qu’il n’y a pas clairement formation d’une 
zone active dans l’approche homogénéisée. En outre, la ligne de traction maximale est 
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pratiquement une droite, et les déplacements calculés par l’approche homogénéisée sont plus 
faibles que ceux calculés par l’approche discrète. 
L’avantage de cette approche est de simplifier les calculs, dans une certaine mesure, puisqu’il 
n’y a plus besoin de représenter chaque élément de renforcement individuellement. De 
manière générale, le matériau homogénéisé est anisotrope avec une orientation privilégiée 
dans la direction des renforcements. Une des limites d’application de l’approche réside dans 
le fait qu’elle ne s’applique qu’à des structures où les renforcements sont tous identiques et 
disposés de manière très régulière. D’autre part, un aspect important qui n’est pas pris en 
compte par les méthodes d’homogénéisation les plus simples est le glissement relatif entre les 
éléments et le sol. Pour en tenir compte, une approche plus complexe a été proposée par de 
Buhan et Sudret (1999), ou par Ensan et Shahrour (2003), qui l’ont implantée dans le 
programme de calcul par éléments finis PECPLAS et utilisée pour calculer la hauteur critique 
d’un mur en sol renforcé. Plus récemment, cette approche a été implantée dans une version 
recherche de CESAR-LCPC, pour modéliser le renforcement des tunnels par boulonnage 
(voir par exemple de Buhan et al (2008)). Une autre application du modèle, en condition 
tridimensionnelle, au cas d’un mur en terre armée soumis à un chargement localisé, a été 
présentée dans Soyez (2009), et Soyez et Bourgeois (2009). 
 
3.2.2. Synthèse sur la modélisation de l’interaction sol-armature 
Le massif renforcé est un matériau hétérogène où le comportement de l’interface sol-armature 
exerce souvent une influence déterminante sur le comportement global. Comme on l’a vu, 
deux approches peuvent être utilisées pour traiter cette hétérogénéité : 
• modéliser le sol comme un milieu continu, en interaction avec des éléments finis 
spécifiques représentant les armatures, géométriquement distincts du sol : éléments de 
barre (sans épaisseur) ou de massif (avec une épaisseur non nulle). Chaque armature est 
modélisée explicitement dans le maillage et il faut modéliser les conditions de contact 
entre l’armature et le sol, en introduisant des éléments ad hoc. Comme les armatures sont 
souvent nombreuses, la génération du maillage peut être relativement lourde (surtout en 
condition tridimensionnelle). On donne en annexe C quelques compléments sur la 
modélisation des armatures et de l’interaction sol armature dans un tel contexte.  
• utiliser des modèles homogénéisés, dans lesquels les armatures sont prises en compte de 
manière globale dans le massif, ce qui permet de s’affranchir des difficultés de maillage. 
Le massif hétérogène constitué par le sol et les renforcements est représenté par un 
matériau homogène dont les propriétés macroscopiques sont « équivalentes » à celles du 
matériau hétérogène. La difficulté consiste à introduire dans les propriétés du matériau 
homogène équivalent une description des conditions dans lesquelles les efforts de traction 
sont transmis aux armatures par le sol. 
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Dans les deux approches, on peut, en première analyse, considérer une adhérence parfaite 
entre le sol et les renforcements. Il est possible que cette hypothèse soit acceptable pour 
modéliser d’autres milieux renforcés (par exemple des dalles en béton armé), mais elle donne 
de mauvais résultats pour les murs en Terre Armée (Soyez, 2009). Il faut donc modéliser le 
contact entre sol et armature en introduisant un critère de plasticité qui permet de limiter les 
efforts transmis par frottement. 
Pour choisir le cadre de modélisation que nous adopterons dans la suite, il faut tenir compte 
du fait que, pour prendre en compte les effets de la corrosion, il est nécessaire de pouvoir 
modifier la raideur et la résistance des armatures au cours du temps. Dans la première 
approche, cela revient à utiliser des lois de comportement appropriées pour les armatures (ou 
plus exactement pour la plaque qui les représente), qui permettent de prendre en compte la 
dégradation de leur raideur ou de leur résistance sous l’effet de la corrosion, et la 
redistribution des efforts qu’elle entraîne. En pratique, dans CESAR-LCPC, il n’existe pas 
d’éléments de barres avec un comportement non linéaire ; des éléments de poutres non 
linéaires ont été développés, mais pour des applications complètement différentes, et leur 
utilisation reste difficile. Dans le cadre de travail, nous avons donc choisi de nous placer dans 
le cadre des déformations planes, et de représenter les armatures et leur interaction avec le sol 
au moyen d’un modèle homogénéisé. Plus précisément, on utilise le modèle multiphasique 
proposé par de Buhan et Sudret (1999), qui a été implanté dans CESAR-LCPC, puis utilisé 
pour la terre armée par Rospars et al. (2004) et Soyez (2009). Le modèle est présenté 
rapidement dans la section suivante, et de manière plus détaillée en annexe. Les hypothèses 
spécifiques au traitement de la corrosion seront présentées dans le chapitre suivant. 
3.3. Modèle multiphasique 
La construction du modèle multiphasique a comporté plusieurs étapes : les travaux de de 
Buhan (1986) sur les propriétés de résistance à l’échelle macroscopique des milieux 
renforcés, ont été ensuite réinterprétés dans le cadre de la thèse de Greuell (1993) pour 
construire un modèle d’élasto-plasticité classique. L’étape suivante a consisté à construire 
une modélisation mécanique élasto-plastique prenant en compte le déplacement du sol par 
rapport aux armatures (Sudret 1999 ; de Buhan et Sudret 2000 ; Bennis 2002). Dans cette 
approche, le matériau hétérogène constitué par le sol et les inclusions est remplacé par la 
superposition deux milieux continus, animés de cinématiques distinctes, et dans lesquels 
règnent des efforts intérieurs régis par des lois de comportement indépendantes. L’un de ces 
milieux continus représente le sol ; l’autre représente les inclusions, qui ne sont plus 
localisées géométriquement en certains points, mais « diluées » dans tout le domaine occupé 
par le sol renforcé. Dans la plupart des applications visées, les inclusions travaillent 
essentiellement en traction ou en traction-compression, ce qui permet d’attribuer au milieu 
continu représentant les inclusions un comportement unidimensionnel (les efforts intérieurs 
sont représentés par un scalaire et non par un tenseur), de type élastique linéaire- parfaitement 
plastique. Des développements récents permettent si nécessaire de tenir compte des effets de 
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flexion en plus de la traction-compression (Hassen, 2005), mais cet enrichissement n’est pas 
utile pour l’étude des murs en terre armée. 
3.3.1. Modèle multiphasique adhérent 
On obtient une simplification significative du modèle en supposant que les deux milieux ont 
la même cinématique, tout en conservant deux descriptions distinctes des efforts intérieurs : 
on obtient ainsi le modèle multiphasique « adhérent » (par opposition au modèle « général »). 
Du point de vue numérique, le modèle adhérent présente l’avantage de ne pas introduire 
d’inconnues cinématiques supplémentaires par rapport à un problème mécanique classique : 
le déplacement du sol est aussi celui des inclusions. Le nombre de degrés de liberté par nœud 
est donc le même que dans un calcul habituel, et le modèle fonctionne avec les mêmes 
éléments que pour les zones non renforcées. Différentes modifications apportées aux post-
processeurs de CESAR-LCPC permettent de relever les efforts de traction et les déformations 
plastiques dans les armatures. Le modèle multiphasique adhérent est donc simple à utiliser, 
mais présente des défauts pénalisants pour son application à la terre armée : il ne donne pas 
un effort de traction nul en bout d’armature, et ne décrit pas correctement la transmission des 
efforts entre le remblai et les armatures (voir notamment l’annexe D).  
3.3.2. Modèle multiphasique général 
Le modèle multiphasique (Sudret et de Buhan, 1999, de Buhan et Sudret, 2001) généralise la 
démarche d’homogénéisation des propriétés des matériaux hétérogènes. Il repose sur l’idée 
que le sol renforcé par des armatures métalliques peut être modélisé par la superposition de 
deux milieux continus en interaction mécanique : le premier, appelé “phase matrice” 
représente le sol, tandis que le deuxième, appelé “phase renforcement” modélise le réseau 
d’armatures métalliques. A l’échelle de l’ouvrage, on définit deux champs de déplacements 
ξm pour la matrice et ξr pour le renforcement. La phase matrice est associée à un champ de 
tenseurs de contrainte de Cauchy σm, tandis que les efforts intérieurs dans le renforcement 
sont associés à une densité scalaire de force (horizontale) obtenue en divisant les forces dans 
les armatures par la surface de sol renforcé correspondante, notée σr. On établit les équations 
de l’équilibre mécanique séparément pour les deux phases : 
 div σm + ρ F + I er = 0 pour la matrice     (3-1) 
 (grad σr ) . er – I = 0  pour le renforcement    (3-2) 
où ρ F désigne la densité volumique de forces s’exerçant sur l’ensemble du milieu renforcé, 
er désigne le vecteur unitaire dans la direction des armatures, et I er la densité volumique de 
force exercée par le renforcement sur la matrice.  
Le comportement du remblai renforcé est décrit par trois lois indépendantes : une pour la 
matrice, une pour le renforcement et une pour la force d’interaction. Dans ce qui suit, nous 
avons adopté pour le sol le modèle de Mohr-Coulomb habituel.  
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Pour la loi de comportement du renforcement, on peut proposer d’utiliser une loi 
élastoplastique unidimensionnelle, définie par un paramètre de raideur α et une limite de 
résistance égale à σ+ en traction et à  σ - : 
                            σr = α (εr -εrp) avec     
si -σ - < σr < σ+,     ⋅εrp=0 
 si σr = σ+,  ⋅εrp ≥ 0   et  ⋅σrp ⋅εrp = 0  
 si σr =- σ -, ⋅εrp ≤ 0   et  ⋅σrp ⋅εrp = 0  
  (3-3) 
où εr et εrp  désignent respectivement la déformation horizontale totale et la déformation 
plastique du renforcement. Le paramètre de raideur α se déduit du nombre N d’armatures 
attachées à chaque écaille du parement, de l’aire Se de l’écaille, et de l’aire Sa de la section de 
chaque armature:  
         α = Ea  N Sa / Se  (3-4) 
où Ea est le module de Young du matériau constituant les armatures. 
On peut évaluer la contrainte maximale dans le renforcement σ+ par : 
 σ+ =N R /Se  (3-5) 
où R désigne la limite en traction d’une armature (en Newton). D’autre part, pour une 
armature de section Se constituée d’un matériau dont la contrainte limite en traction simple 
est σo , on peut prendre : 
 σ+ =N Sa σo /Se  (3-6) 
Pour la limite en compression σ -, on peut prendre la même valeur, ou une valeur plus faible 
pour tenir compte d’un éventuel flambement des armatures. 
La force d’interaction entre les phases matrice et renforcement est aussi décrite par un modèle 
élastoplastique unidimensionnel : 
                             I = cI (Δ - Δ p) avec     
si ⏐I⏐<I+,        ⋅Δ p=0 
 ⋅  si I =+I+ ,     Δ p ≥ 0  et   ⋅I ⋅Δ p=0 
 si I =-I+,      Δ p ≤ 0  et   ⋅I ⋅Δ p=0
  (3-7) 
où Δ désigne le déplacement relatif de la matrice et du renforcement Δ=(ξm-ξr) . er, et Δ p la 
partie plastique de Δ. Les deux paramètres cI et I+ sont des scalaires, qui dépendent des 
caractéristiques du réseau d’armatures : 
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- cI décrit la raideur de l’interaction. Sa valeur est difficile à évaluer de manière théorique. 
Bennis (2002) donne, pour deux cas particuliers de la disposition et de la géométrie des 
inclusions, une expression analytique en fonction des propriétés des constituants et de la 
géométrie. Dans les autres cas, il suggère de faire un calcul auxiliaire tridimensionnel (par 
éléments finis par exemple). On trouvera aussi des éléments permettant de déterminer cI, pour 
des configurations particulières, dans Cartiaux et al. (2007). D’autre part, dans le cas 
élastoplastique, ce coefficient peut être relié à la distance de glissement entre les phases pour 
laquelle la valeur maximale de la force d’interaction est atteinte. De manière générale, 
lorsque le coefficient cI prend des valeurs suffisamment grandes, les résultats dépendent assez 
peu de sa valeur précise.  
- I+ représente la valeur maximum de la force d’interaction au-delà de laquelle un glissement 
irréversible se produit entre la matrice et le renforcement. Autrement dit, I+ est un paramètre 
relié au frottement maximum mobilisable entre les armatures et le sol.  
Le choix de la valeur des deux paramètres cI et I+, dans le contexte particulier des murs en 
terre armée, est discuté au chapitre suivant.  
Le modèle multiphasique général met en jeu deux cinématiques distinctes pour la matrice et 
le renforcement, ce qui permet de représenter le déplacement du sol à travers le réseau 
d’inclusions. Il permet aussi d’obtenir un effort de traction nul en bout d’armature, et de 
mieux décrire le transfert des efforts entre le sol et l’inclusion : en particulier, il permet 
d’imposer une limite au frottement transmis entre le sol et les armatures par unité de 
longueur. Du point de vue numérique, il nécessite l’ajout d’un degré de liberté 
supplémentaire par nœud. Dans CESAR-LCPC, cela se traduit par la nécessité d’introduire 
une « famille » d’éléments finis supplémentaire : les développements nécessaires, 
relativement importants, ont été effectués dans une version recherche du logiciel.  
3.4. Modélisation d’un mur en terre armée 
La prise en compte des armatures et du frottement entre le sol et les armatures joue un rôle 
prépondérant dans la modélisation numérique d’un ouvrage en terre armée, mais d’autres 
éléments entrent également en jeu : la modélisation du comportement du sol (dans la zone 
renforcée et en dehors de cette zone), du parement, de l’interaction sol-écaille et de 
l’accrochage écaille-renforcement. Pour chacun de ces éléments, on peut le plus souvent 
employer des techniques de modélisation différentes, plus ou moins complexes ; certains 
choix permettent de mieux représenter un phénomène mais introduisent des paramètres 
mécaniques spécifiques difficiles à déterminer. Par ailleurs, il faut veiller à la compatibilité 
des choix retenus pour les différentes parties de l’ouvrage. 
On détaille ici les hypothèses faites pour les simulations présentées dans la suite. 
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3.4.1. Modélisation du sol 
Le sol est représenté comme un milieu homogène, dont le comportement est modélisé par la 
combinaison d’une élasticité linéaire et d’une loi d’écoulement plastique, associée ou non. 
Pour le dimensionnement, on se limite à des modèles simples (de type Mohr-Coulomb) ; il est 
rare d’utiliser pour des calculs de dimensionnement des modèles beaucoup plus avancés 
(avec une surface de charge complexe ou plusieurs mécanismes de plasticité), faute de savoir 
déterminer les paramètres nécessaires. La mise en œuvre de modèles très complexes pour le 
sol donne généralement un sentiment trompeur de sophistication : il ne faut pas perdre de vue 
le fait que l’état de saturation du sol est généralement mal connu, variable dans le temps, et 
peut avoir une influence importante sur son comportement (plus significative que le 
raffinement apporté par un modèle avancé). 
Compte tenu du choix d’utiliser un modèle très simple pour le sol, on ne modélise pas le 
compactage des différentes couches lors de la construction. On pourrait éventuellement 
proposer de prendre en compte une influence du compactage sur les propriétés mécaniques 
(élastiques ou de résistance) du sol, mais cela supposerait de disposer de données permettant 
de quantifier cette influence. 
3.4.2. Modélisation du parement 
Les écailles ont une épaisseur significative et peuvent être représentées par des éléments « de 
massif », c’est-à-dire ayant une épaisseur non nulle. On pourrait aussi représenter les écailles 
par des éléments sans épaisseur de type poutre. Le choix entre les deux possibilités est 
souvent plus ou moins dicté par les possibilités du code de calcul utilisé (ou de ses pré- et 
post-processeurs). Dans les deux cas, on attribue généralement au parement un comportement 
élastique linéaire isotrope, celui du béton constituant les écailles. 
Dans la plupart des modélisations, la superposition des écailles est considérée comme une 
paroi continue : on néglige le caractère discontinu de l’assemblage d’écailles et on surestime 
donc la raideur en flexion du parement. On peut corriger ce défaut en introduisant un « joint » 
souple entre les écailles, qui peut être modélisé par différents procédés (éléments de module 
plus faible, éléments spécifiques, etc.). Le parement se comporte alors comme une succession 
de panneaux articulés entre eux par une liaison qui ressemble à une rotule. L’utilisation des 
joints peut poser des problèmes de maillage (parce qu’il n’est généralement pas souhaitable 
d’introduire dans le maillage des éléments de petite taille) et introduit des paramètres 
mécaniques supplémentaires qui peuvent être difficiles à déterminer. L’influence de la prise 
en compte des joints entre écailles est discutée dans les chapitres suivants. 
3.4.3. Modélisation de l’interaction sol-écaille 
Les murs en terre armée présentent une particularité : ce sont des ouvrages construits par 
remblaiements successifs de couches de sol derrière le parement. A cause du contraste de 
raideur entre les écailles et le sol, le tassement progressif du sol sous l’effet des couches sus-
jacentes est beaucoup plus grand que celui des écailles. Ne pas prendre en compte ce 
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phénomène conduit à des difficultés importantes dans le déroulement du processus itératif de 
calcul des déformations plastiques dans le sol au voisinage du parement. Il est donc 
nécessaire d’introduire un traitement particulier de l’interface sol-écaille. On a à nouveau le 
choix entre des éléments sans épaisseur, auxquels on peut donner un comportement de 
glissement parfait ou avec un certain frottement, et des éléments avec épaisseur (élastiques 
avec un module de cisaillement faible ou élastique, parfaitement plastique). Là encore, selon 
le choix fait, on introduit des paramètres supplémentaires dont la détermination est plus ou 
moins difficile. Dans la suite, on a mis en œuvre un contact lisse entre le sol et les écailles au 
moyen d’éléments spéciaux assurant l’égalité du déplacement horizontal du sol et des 
écailles.  
3.4.4. Modélisation de l’accrochage écaille-armature 
La technique de simulation la plus simple consiste à supposer que l’écaille est « accrochée » 
au mur, c’est-à-dire qu’il y a égalité du déplacement horizontal des armatures (plus 
exactement du renforcement dans le modèle multiphasique) et des écailles. En pratique, on a 
introduit des éléments de type « ressort » entre les deux déplacements horizontaux du 
renforcement et de l’écaille (identiques à ceux utilisés pour le contact lisse entre le sol et 
l’écaille). Si le ressort est très raide, on assure effectivement l’égalité des déplacements.  
Ce choix conduit à négliger une éventuelle mise en traction de l’armature, au voisinage de 
l’accrochage, qui serait due au tassement des couches de remblai sous-jacentes. On peut 
imaginer que ce tassement se traduit en fait principalement par un moment de flexion, qui est 
négligé dans l’approche multiphasique. Autrement dit, le modèle que l’on propose ne peut 
pas être employé pour une étude fine des efforts dans l’armature et le système d’accrochage : 
ce n’est de toute façon pas le but de l’étude. 
Par ailleurs, l’accrochage des armatures réelles passe par un dispositif d’assemblage qui peut 
éventuellement présenter un certain jeu, et donc introduire une certaine souplesse dans le 
dispositif. On peut étudier, au moins qualitativement, l’effet de cette souplesse, en faisant 
varier la raideur des ressorts représentant l’accrochage écaille-armature. Une petite étude 
paramétrique de l’influence de ce paramètre est présentée dans la suite. 
3.5. Prise en compte de la corrosion des armatures 
3.5.1. Effets de la corrosion sur les propriétés des armatures 
Les recherches dans la bibliographie et l’analyse de la base de données ont mis en évidence 
les effets de la corrosion des armatures : au cours du temps, l’épaisseur des armatures 
diminue, et il en résulte une diminution de leur raideur et de leur résistance en traction. Pour 
des raisons liées à l’hétérogénéité de la corrosion, on considère que la résistance diminue plus 
vite que la section moyenne des armatures.  
Les règles techniques de construction des murs en terre armée exigent de manière explicite 
l’emploi d’acier présentant des allongements à rupture importants. On observe sur les 
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échantillons prélevés sur des murs anciens que l’allongement à rupture diminue au cours du 
temps et on peut donc se demander quelle est l’influence de ce paramètre. 
Mais il est difficile de quantifier de manière précise la dégradation des caractéristiques 
mécaniques des armatures par rapport à leur état initial des armatures, parce que les 
armatures mises en place dans les murs en terre armée dans les années 1960 ou 1970 
présentaient couramment des caractéristiques géométriques et mécaniques largement 
supérieures à leurs caractéristiques nominales.  
Du point de vue de la modélisation, on est amené à proposer une approche qui permette de 
prendre en compte une dégradation de : 
- leur raideur, liée à l’aire de la section d’acier restant en place à un moment donné ; 
- la résistance à rupture qui peut diminuer plus vite que la raideur lorsque la section 
diminue, en raison de concentrations de contraintes liées à des piqûres ; 
- leur allongement à rupture.  
3.5.2. Diminution de la résistance des armatures 
Dans la suite, on se concentre sur la prise en compte de la perte de résistance des armatures. 
Le principe du calcul est de partir de l’état des efforts intérieurs calculés dans le sol et dans 
les armatures à la fin de la construction et de comparer les efforts dans le renforcement à sa 
résistance résiduelle σ° au bout d’un certain nombre d’années : tant que la résistance 
résiduelle est supérieure aux efforts calculés en fin de construction, le mur ne bouge pas. Si 
elle devient inférieure à ce seuil, le code de calcul effectue des corrections pour ramener les 
contraintes dans le renforcement à une valeur compatible avec la résistance. On admet que les 
armatures se déforment alors de manière ductile : cette correction s’accompagne d’un 
allongement plastique des armatures, et d’un report des efforts sur le sol environnant et les 
armatures voisines, sur une zone de plus en plus étendue, jusqu’à ce qu’il ne soit plus 
possible de trouver un champ de contraintes vérifiant à la fois les conditions d’équilibre local 
et les conditions de résistance (du sol et des armatures). 
Le procédé permet de calculer une déformation du mur au cours d’un intervalle de temps au 
cours duquel les caractéristiques de résistance des armatures ont diminué. Si l’on parvient à 
une situation stable, le processus peut être répété à partir de la nouvelle situation d’équilibre, 
en appliquant une nouvelle réduction des caractéristiques mécaniques. 
La prise en compte de la corrosion repose donc sur l’enchaînement de calculs 
élastoplastiques, dans lesquels une déformation plastique apparaît lorsque les efforts calculés 
à la fin d’une étape ne sont pas compatibles avec la résistance des armatures. Cette résistance 
est issue d’un calcul reposant sur des modèles de perte de résistance au cours du temps, qu’on 
appellera dans la suite « scénarios de corrosion », et qui feront l’objet du chapitre suivant. 
 
 
Chapitre 3 : Modélisation par éléments finis du comportement d’un mur en Terre Armée 64 
3.5.3. Diminution de la raideur des armatures 
La prise en compte de la variation de la raideur des armatures a posé des problèmes de 
programmation. On s'est heurté à la difficulté suivante :  
Les structures de données mises en place pour le modèle multiphasique dans CESAR-LCPC 
ne permettent pas de calculer les forces nodales différées liées à une diminution de raideur au 
moyen de l'option de chargement EFD utilisée pour les éléments de volume classique (non 
multiphasiques).  De manière plus précise, on n'a pas accès aux contraintes dans le 
renforcement au moment où le chargement correspondant est constitué (par le module 
CHAR), parce qu'elles ne sont pas stockées dans le fichier de résultats binaire portant 
l'extension .rsv4, mais dans un autre fichier (dit fichier de reprise, portant l'extension .rst). En 
pratique, on n'a donc pas réussi à surmonter cette difficulté dans le cadre de ce travail. 
 
Deux possibilités peuvent être envisagées : 
 
- modifier les structures de données associées au modèle multiphasique et modifier la 
structure du fichier .rsv4, de manière à pouvoir étendre le fonctionnement de l'option EFD au 
cas multiphasique ; 
- prendre en compte les effets différés liés à la diminution de raideur des armatures par un 
procédé différent, en calculant localement (pour chaque point d'intégration) des forces 
nodales associées à la modification de la loi de comportement, ce qui pose des problèmes 
d'un autre ordre (de mise en données notamment), mais serait probablement plus simple. 
 
Ces deux possibilités n'ont pas pu être explorées de manière détaillée dans le temps limité de 
ce travail de thèse : elles pourront faire l'objet de développements ultérieurs si leur intérêt le 
justifie. Dans le cadre de ce travail, on s'est contenté d'adopter une rigidité réduite pour les 
itérations de plasticité uniquement ; ce procédé n'a pratiquement pas d'influence sur les 
résultats numériques obtenus (il ne constitue pas une approche complète de la prise en 
compte de la raideur, puisque les déplacements sont toujours nuls tant que la résistance 
résiduelle reste supérieure aux contraintes calculées à l'étape précédente). 
 
3.5.4. Prise en compte d’un allongement à la rupture 
Au paragraphe 3.5.2, on a indiqué que les armatures sont susceptibles de s’allonger de 
manière ductile lorsque leur résistance devient inférieure aux efforts qu’elles subissent. Les 
armatures mises en place dans les murs ont initialement une capacité d’allongement très 
importante (de l’ordre de 30%) (SETRA 1979), mais les essais sur des échantillons prélevés 
sur des murs anciens montrent que cet allongement maximal décroît fortement dans un 
ouvrage soumis à une corrosion intense. L’analyse des données au chapitre 2, l’annexe B 
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montre que son allongement moyen à rupture est autour de 12% seulement pour l’ensemble 
des armatures lisses galvanisées. 
On peut donc proposer de tenir compte d’une valeur limite de l’allongement à la rupture : 
pour un allongement inférieur à cette valeur, l’armature reste ductile ; au-delà, l’armature 
rompt. La procédure numérique doit tenir compte de cette rupture, en ramenant à zéro l’effort 
calculé dans le tronçon d’armature rompu, et en reportant les forces correspondantes sur les 
autres parties de l’ouvrage (en pratique, sur les nœuds voisins dans le maillage). Du point de 
vue numérique, il n’existe pas de modèles de ce type dans la bibliothèque de CESAR-LCPC : 
il faut donc prévoir des développements spécifiques. 
 
3.6. Mise en œuvre des calculs 
3.6.1. Simulation de la construction du mur 
L’expérience antérieure dans le domaine de la modélisation des murs en terre armée a montré 
que les résultats obtenus sont différents selon que l’on applique le poids volumique à 
l’ensemble du maillage en une seule étape ou que l’on modélise la construction progressive 
du mur : dans ce deuxième cas, on obtient des tractions dans les armatures jugées plus 
réalistes. On modélise donc la construction du mur en « montant » ces couches, de bas en 
haut : on procède par étapes au cours desquelles on active successivement les groupes 
d’éléments associés aux différentes couches. Sur le plan mécanique, le chargement mis en jeu 
est le poids propre des différents matériaux mis en place. Une surcharge peut être appliquée à 
la fin de la construction, après avoir monté toutes les couches, pour modéliser des couches de 
sol supplémentaires, une structure de chaussée, ou le poids de véhicules par exemple.  
Pour pouvoir simuler le montage du mur, on est amené à découper le maillage en couches de 
1,5 m d’épaisseur (qui correspondent à la hauteur d’une écaille). On pourrait adopter un 
découpage plus fin pour tenir compte du fait que le remblaiement se fait par couches 
d’épaisseur plus faible, mais cela alourdirait sensiblement la préparation des données.  
3.6.2. Simulation de l’effet de la corrosion 
A la fin de la modélisation de la construction, le principal résultat du calcul est un champ de 
contraintes dans le sol, dans les armatures et dans le parement. On remet ensuite les 
déplacements à zéro, et on effectue une succession de calculs enchaînés. Chaque nouveau 
calcul est lancé en reprenant les efforts intérieurs de l’étape précédente, mais en réduisant les 
caractéristiques mécaniques de raideur α et de résistance σ+ du renforcement, pour modéliser 
une dégradation due à la corrosion. Comme la résistance initiale des armatures est nettement 
supérieure aux tractions qu’elles subissent, l’impact de la corrosion sur les armatures ne se 
fait pas sentir avant un certain nombre d’années. Avant ce temps, aucun déplacement ne se 
produit (dans le calcul) : on peut alors faire des calculs pour des intervalles de temps d’une 
dizaine d’années ou plus, avant de réduire l’intervalle entre deux calculs lorsqu’on arrive à un 
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stade de corrosion important, qui conduit à de grandes déformations du mur, et 
éventuellement à une situation dans laquelle le processus itératif de calcul des corrections 
plastiques ne converge pas. 
3.6.3. Exploitation graphique des résultats 
Les éléments utilisés pour les calculs avec le modèle multiphasique général ne sont pas 
reconnus par l’interface graphique sous Windows de CESAR, appelée CLEO. On a donc 
utilisé, pour les sorties graphiques, l’ancien post-processeur PEG2D. Il permet de représenter 
les déformées, ou les isovaleurs d’une composante du champ de déplacement ou du champ de 
contraintes, etc. On notera que la version standard de PEG2D ne reconnaît pas non plus les 
éléments spécifiques au modèle multiphasique, mais on peut procéder au dépouillement en 
utilisant un fichier de maillage modifié, dans lequel le code des éléments spécifiques non 
reconnus est remplacé par celui des éléments classiques. En outre, PEG2D permet 
d’automatiser certains traitements répétitifs et fastidieux au moyen de fichiers de commandes 
externes (appelés « fichiers de dialogue »). 
3.6.4. Dépouillement automatique des résultats 
Pour le traitement systématique des résultats obtenus avec les différents scénarios de 
corrosion et pour différents intervalles de temps, l’exploitation graphique des résultats est 
assez lourde. Un programme utilitaire en Fortran permettant de dépouiller automatiquement 
des calculs effectués avec CESAR a été adapté pour traiter les calculs avec le modèle 
multiphasique : il permet de relire les fichiers de résultats binaires, de relever le déplacement 
horizontal du mur, la contrainte équivalente dans le renforcement, le glissement sol-
renforcement, le long d’une ligne de coupe placée à l’intérieur du maillage. Un script a été 
développé pour utiliser cet utilitaire de manière systématique en vue d’obtenir un 
dépouillement identique pour tous les calculs effectués. 
On rappelle pour finir que le calcul fournit une contrainte équivalente σ dans la phase 
renforcement, et pas une force de traction ramenée à une armature. Il faut donc un traitement 
supplémentaire pour calculer la force de traction dans chaque armature, égale à σ Se / N,  où 
Se est l’aire d’une écaille et N le nombre d’armatures par écaille. 
 
3.7. Conclusions 
Dans ce chapitre, on a fait un certain nombre de choix définissant les simulations numériques 
que l’on va mettre en œuvre pour étudier l’influence de la corrosion sur le comportement 
d’un mur en terre armée. Le calcul comporte deux étapes : la simulation de la construction du 
mur (qui comporte la mise en place des différentes couches de sol renforcé et des écailles du 
parement, avec l’application d’une surcharge éventuelle en tête) puis la détérioration 
progressive des armatures sous l’effet de la corrosion, que l’on étudie en prenant en compte la 
perte de résistance sur des intervalles de temps d’une à quelques années. En pratique, chaque 
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cas d’étude correspond donc à des dizaines de calculs élastoplastiques enchainés. Différents 
utilitaires ont été utilisés pour automatiser l’enchaînement des calculs et le dépouillement des 
fichiers de résultats. 
On a choisi d’utiliser une approche homogénéisée, pour éviter les difficultés rencontrées dans 
la modélisation individuelle d’armatures très petites par rapport aux dimensions de l’ouvrage. 
Les armatures peuvent se déplacer longitudinalement par rapport au remblai pour avoir une 
modélisation correcte de la répartition de la traction le long d’une armature. Le modèle 
repose sur quatre paramètres décrivant le comportement des armatures et leur interaction avec 
le remblai : la raideur du renforcement α, sa résistance en traction σ+, le coefficient 
d’interaction cI, et le frottement maximal I+.  
Dans la suite, on a travaillé principalement sur une géométrie figée, et un petit nombre de 
scénarios décrivant la corrosion. Ces hypothèses sont détaillées dans le chapitre suivant, qui 
présente aussi les développements qui ont été nécessaires pour prendre en compte ces 
scénarios dans le calcul par éléments finis.  
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4 Chapitre 4  
 Construction d’un modèle de référence 
 
4.1. Introduction 
Après avoir fait un certain nombre de choix de modélisation généraux au chapitre précédent, 
on définit plus précisément le problème de référence retenu pour les études dont on présente 
les résultats dans les chapitres suivants. Il est caractérisé par un ensemble d’hypothèses de 
natures diverses portant sur : 
 - la géométrie de l’ouvrage, le type et le nombre d’armatures, 
 - les caractéristiques mécaniques du parement, du remblai et des armatures, 
 - la modélisation numérique par éléments finis, en fonction des différents choix possibles 
que l’on a passés en revue au chapitre précédent, 
 - la façon dont on décrit l’intensité de la corrosion, 
 - la modélisation de son influence sur le comportement du mur. 
Pour ce dernier point, on présentera succinctement les développements spécifiques qui ont été 
nécessaires pour prendre en compte l’effet de la corrosion dans les modélisations numériques. 
4.2. Hypothèses générales 
4.2.1. Géométrie 
On se place dans l’hypothèse des déformations planes. 
On considère un ouvrage de 10,5 m de haut (ce qui correspond à la hauteur de sept écailles), 
renforcé par quatorze lits d’armatures de 7,5 m de long, et adossé à un massif de sol non 
renforcé dont on limite l’étendue à 10 m. Le massif étudié comporte une couche de terrain de 
1,5 m sous le mur, et une semelle de fondation sous son pied. Les données géométriques sont 
récapitulées sur la Figure 4-1 ci-dessous. 




zone renforcée (7,5 m) zone non renforcée (10 m)





Figure 4-1 : Géométrie du modèle de référence 
 
4.2.2. Caractéristiques des sols 
Le comportement mécanique des sols est représenté par le modèle de Mohr-Coulomb. On a 
adopté comme valeurs de référence des différents paramètres les données présentées dans le 
Tableau 4-1. Ces valeurs sont des caractéristiques typiques des sols que l’on peut retrouver 
dans les exemples présentés dans « DIPTERA » de CETE de l’Est, dans (SETRA, 1979). 
 
Tableau 4-1 : Caractéristiques mécaniques des sols 







Poids volumique (γ) kN/m3 20 20 20 18 
Cohésion (c) kPa 10 10 10 - 
Angle de frottement interne (ϕ) degré 36 36 36 - 
Coefficient de Poisson (ν)  0,3 0,3 0,3 0,49 
Angle de dilatance (ψ) degré 6 6 6 - 
Module d’Young (E) MPa 50 50 1500 5 
Loi de comportement  élastique plastique de Mohr-Coulomb linéaire 
 
La valeur de la cohésion, égale à 10 kPa permet de faciliter le déroulement des calculs. Cette 
valeur peut paraître exagérée, dans la mesure où le matériau de remblai utilisé dans les 
ouvrages en terre armée est en principe dépourvu de cohésion. Cette hypothèse fait l’objet 
d’une étude paramétrique dans le chapitre 5.  
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4.2.3. Caractéristiques des écailles, des joints et de la semelle du parement 
Conformément au guide du SETRA (1979), les écailles sont constituées de béton vibré 
confectionné en centrale. On prend en compte les dimensions des écailles standards : 
150 x 150 x 14 cm, pour une surface nominale de 2,25 m². Pour tous les composants en 
béton, on adopte un comportement élastique linéaire. 
Dans le calcul, on représente l’articulation entre deux écailles successives par des joints (que 
l’on peut voir en haut de chaque écaille sur la Figure 4-1) auxquels on attribue des 
caractéristiques faibles pour représenter la souplesse du parement (en flexion). 
Les caractéristiques sont données dans le tableau suivant : 
 
Tableau 4-2 : Caractéristiques mécaniques des écailles 
 
  Écaille Joint 
Semelle du 
parement 
Poids volumique (γ) kN/m3 25 20 23 
Module d’Young (E) MPa 10000 10 10000 
Coefficient de Poisson (ν)  0,2 0,2 0,2 
 
4.2.4. Caractéristiques des armatures 
Les armatures considérées dans le modèle de référence sont des armatures lisses galvanisées 
en acier laminé à chaud (normes NF EN 14475, EN 10025-2) avec des dimensions 
géométriques respectant les recommandations du SETRA (1979). Leur largeur est égale à 
60 mm ; et leur épaisseur est de 3 mm en section courante ; la couche de zinc de revêtement 
est de 30 µm. Le nombre d’armatures par écaille varie de 6 armatures par écaille pour les lits 
1 à 6 en bas du mur, à 4 armatures par écaille pour les lits 7 à 14. Les caractéristiques 
mécaniques sont présentées dans le tableau ci-dessous. On donne également la fraction 
volumique des armatures η, utilisée dans la modélisation multiphasique, et qui est égale à la 
somme des aires des sections des armatures associées à une surface de mur divisée par l’aire 
de cette surface de mur : 
  η = N.Sa/Se  (4-1) 
où Sa est l’aire de la section d’une armature, Se est la surface d’une écaille, et N le nombre 
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Tableau 4-3 : Caractéristiques mécaniques initiales des armatures 
 
Caractéristique  Valeur de référence 
Résistance en traction à la rupture MPa 360 
Limite élastique MPa 235 
Module d’Young MPa 200000 
Aire de la section m² 1,8.10-4 
Fraction volumique  4,8.10
-4 (lits 1 à 6) 
3,2.10-4 (lits 7 à 14) 
 
4.2.5. Contact sol-écaille 
On modélise la construction du mur en sept étapes, au cours desquelles on active les groupes 
d’éléments de sept couches, le chargement étant constitué par le poids propre des différents 
matériaux mis en place. Comme les couches de sol sont plus compressibles que les écailles, 
la modélisation du contact a une certaine influence sur les résultats. Notamment, elle peut 
modifier les valeurs des tractions calculées dans les armatures. 
On a mis en place dans un premier temps une couche d’éléments minces parallèle au mur 
pour représenter les conditions de contact entre l’écaille et le terrain : ces éléments ont un 
comportement élastique linéaire et un module de cisaillement très faible par comparaison 
avec celui du sol. Les premiers résultats obtenus ont montré que l’on obtenait des variations 
très rapides des tractions au voisinage du parement, que l’on a jugées peu réalistes. On a 
donc, dans un deuxième temps, remplacé les éléments minces par des éléments sans épaisseur 
assurant un glissement parfait entre le sol et les écailles. On trouvera en annexe D un exemple 
de calcul de répartition de la traction le long d’armatures avec ces deux modélisations 
différentes du contact sol-écaille.  
 
4.2.6. Caractéristique de l’accrochage écaille-armature 
On peut trouver une description des attaches entre les armatures et les écailles dans la fiche 
technique n°3 des recommandations du SETRA (1979). D’un point de vue numérique, 
comme on l’a indiqué au chapitre 3, l’accrochage est modélisé par un élément de type 
« ressort », auquel on attribue une rigidité de 100 000 MN/m dans les calculs de référence 
(pour étudier l’influence de ce paramètre, on a également effectué des calculs avec une 
raideur de 20 MN/m, dont les résultats seront présentés au chapitre 5). 
 
4.2.7. Prise en compte de l’interaction élasto-plastique sol-armature 
Au début de ce travail, on a essayé de réaliser des simulations du comportement du mur en 
utilisant la version « adhérente » du modèle multiphasique. Il est possible que cette version 
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« réduite » du modèle donne de bons résultats pour appréhender le comportement de certains 
ouvrages renforcés (par exemple des tunnels renforcés par des boulons disposés radialement 
et scellés au massif sur toute leur longueur), mais les premiers résultats que l’on a obtenus 
(présentés pour mémoire en annexe D) ont conduit à renoncer au cadre simplifié du modèle 
adhérent, et à utiliser le modèle multiphasique général. Il est alors nécessaire de discuter le 
choix des deux paramètres qui caractérisent l’interaction mécanique entre les inclusions et le 
sol : le coefficient d’interaction cI, et la valeur maximale I+ de la force d’interaction. 
 
4.2.7.1. Coefficient d’interaction cI 
Le coefficient d’interaction cI s’exprime en N/m4 (ou en Pa/m2). Il n’y a malheureusement 
pas de moyen simple pour calculer cI à partir de la répartition géométrique des armatures et 
des propriétés du sol et des armatures. Par analogie avec les formules données par Bennis 
(2002) pour un réseau d’inclusions à section circulaire, ou pour un milieu renforcé par des 
plaques parallèles, dans un milieu élastique linéaire, on propose d’évaluer cI au moyen d’une 
formule du type : 
  cI = F μ /(a2/N)  (4-2) 
où μ désigne le module d’Young du sol ; a est la largeur d’une écaille ; N est le nombre 
d’armatures par écaille et F est un facteur de forme qui dépend de la forme de la section des 
armatures et de leur fraction volumique. Ce calcul donne un ordre de grandeur pour cI . Dans 
tous les calculs présentés dans la suite, on a adopté pour le coefficient cI la valeur de 
40 MPa/m2. On rappelle qu’une étude numérique montre que les résultats dépendent peu de cI 
lorsque sa valeur devient suffisamment grande. 
 
4.2.7.2. Valeur maximale I+ de la force d’interaction 
Dans la construction du modèle multiphasique, la force d’interaction correspond à la dérivée 
(par rapport à la coordonnée horizontale) de la contrainte équivalente dans les armatures, elle-
même reliée à la force dans les armatures. Sa valeur maximale est donc reliée au frottement 
maximal mobilisable par unité de longueur sur une armature.  
On propose d’identifier simplement la contrainte maximale de cisaillement sur les faces 
horizontales des armatures au produit f*σv où σv est la contrainte verticale, et f* le coefficient 
de frottement apparent tel qu’il est défini dans les recommandations de SETRA (1979) ou la 
norme NF P94-220. La force maximale transmise par unité de longueur à une armature est 
alors égale à 2 b f* σv , où b est la largeur d’une armature. On en tire : 
  I+ = 2 b f* σv N / Se  (4-3) 
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où N est le nombre d’armatures par écaille, et Se l’aire d’une écaille. On note que I+ est 
homogène à une contrainte par unité de longueur. 
Pour les armatures à haute adhérence, les recommandations du SETRA invitent à prendre un 
coefficient de frottement variable avec la profondeur suivant : 
 f* = f*0 (1-z/z0) +(z/z0) tanϕ          pour z ≤ z0 = 6 m  
 f* = tan ϕ                                       pour z > z0 = 6 m 
où ϕ est l’angle de frottement interne du matériau de remblai. Le paramètre f*0 dépend de 
nombreux paramètres (granularité, angularité, etc …). On peut prendre : 
 f*0 = 1,2 + log10(Cu)  (4-4) 
où  Cu est le coefficient d’uniformité du matériau de remblai, Cu = D60/D10.  
Pour les armatures lisses galvanisées, on prend pour le coefficient f* une valeur uniforme 
égale à tan 22° = 0,40 .  
La Figure 4-2 ci-dessous illustre la valeur du coefficient f* en fonction de la profondeur, pour 






























Figure 4-2 : Coefficient de frottement apparent f* à l’interface sol-armature  
(d’après le guide SETRA, 1979) 
Le Tableau 4-4 suivant présente les valeurs de f* et I+ calculées pour notre modèle de 
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0.75 4 0.015 2.0 36.0 0.40 0.06 1.33 
2.25 4 0.047 2.0 36.0 0.40 0.06 4.07 
3.75 4 0.080 2.0 36.0 0.40 0.06 6.90 
5.25 4 0.113 2.0 36.0 0.40 0.06 9.72 
6.75 6 0.144 2.0 36.0 0.40 0.06 18.60 
8.25 6 0.172 2.0 36.0 0.40 0.06 22.29 
9.75 6 0.198 2.0 36.0 0.40 0.06 25.63 
 
4.3. Scénarios de corrosion 
Dans le cadre de modélisation que l’on propose, la prise en compte de la corrosion repose sur 
des hypothèses décrivant les variations dans le temps et dans l’espace des caractéristiques 
mécaniques des armatures. On rappelle que l’étude de la corrosion repose sur des mesures 
effectuées sur des échantillons prélevés dans des ouvrages réels, et permettant d’estimer la 
perte d’épaisseur par face, l’allongement à rupture et la résistance en traction. 
La norme française (NF A 05-252) représente la perte d’épaisseur pour les deux faces (au 
bout de t années) par la formule suivante : 
  Δea = Sup ( 2 [ A t0,65 – ez] , 0)   (4-5) 
où ez désigne l’épaisseur de zinc (égale à 30 microns). Le paramètre A s’interprète 
simplement comme la perte d’épaisseur par face au bout de la première année. On en déduit 
simplement la valeur résiduelle de l’aire de la section des armatures : 
  Sa,res =  Sup (Sa (1-Δea/eo), 0)   (4-6) 
Par ailleurs, on relie la résistance à la rupture résiduelle R (en N) à la perte d’épaisseur. On 
utilise la formule suivante, tirée du guide du SETRA (1994): 
  R = Ro (1 – K Δea/eo)   (4-7) 
Les résultats de l’analyse de la base de données conduisent pour le coefficient K une valeur 
comprise entre 1,9 et 2 pour des armatures lisses galvanisées.  
En pratique, on se propose de reporter ces variations d’épaisseur et de résistance dans un 
calcul mécanique, en modifiant les valeurs des paramètres α et σ+ du modèle multiphasique.  
Il reste à préciser comment choisir la valeur du paramètre A, qui contrôle la vitesse à laquelle 
l’épaisseur diminue. Il dépend, a priori, du point où l’on se place : on peut imaginer que la 
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corrosion est plus rapide au voisinage du parement, par exemple, ou dans le haut du mur. On 
se propose de modéliser la corrosion en tenant compte des variations de A avec la distance x 
entre le parement et le point considéré, et avec la profondeur y. Ce que l’on appellera 
“scénario de corrosion” dans la suite consiste à choisir la forme de la fonction A(x,y).  
 
4.3.1. Proposition des scénarios de corrosion 
Dans cette étude, on propose de considérer différents scénarios de corrosion qui 
correspondent à des situations dans lesquelles l’intensité de la corrosion dépend de la position 
où l’on se place dans le mur, illustrées par la Figure 4-3. 
Le premier scénario correspond à la situation où l’apport périodique de sels de déverglaçage 
qui pénètrent dans le remblai renforcé accélère le phénomène de corrosion. On admet que la 
concentration en chlorures, et donc la valeur de A, est plus grande en haut du mur qu’en bas, 
et plus grande à proximité du parement qu’à une certaine distance. 
La deuxième situation correspond à une pollution uniforme du remblai, qui se traduit par une 
valeur de A indépendante du point considéré. 
La troisième situation correspond au cas d’un mur dont le pied a été inondé par des eaux 
salines, ce qui entretient, dans la partie basse du mur, une corrosion accélérée. 
Enfin, on peut imaginer une situation dans laquelle le parement du mur est soumis à des 
apports de chlorures qui conduisent à une corrosion accélérée sur une certaine distance 
derrière le parement. 
Dans la suite, on se concentre essentiellement sur le premier scénario, parce qu’il est 
susceptible de concerner le plus grand nombre de murs en France, où 750 000 tonnes de sel 
sont utilisées en moyenne pour la viabilité hivernale des routes et des autoroutes (référence : 
fr.wikipedia.org).  
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4.3.2. Scénario 1 : apport de sel dû aux opérations de déverglaçage 
On a retenu, pour représenter l’effet du déversement de sels de déverglaçage en haut du mur, 
leur infiltration dans le mur à travers une chaussée en mauvais état et les défauts du système 
de drainage, une répartition dans laquelle le coefficient A vaut une valeur de référence, notée 
Amin, au-dessous d’une droite, notée Δ sur la figure, et prend des valeurs plus élevées au-
dessus. 










Figure 4-4 : Définition géométrique du scénario dû aux opérations de déverglaçage 
 
La zone dans laquelle la corrosion est accélérée est définie par deux paramètres géométriques 
L et h qui fixent la position de la droite Δ. Cette droite passe par (xmur,H-h) et par (xmur+L,H). 
Elle a pour équation : 
 y = (H-h) + (x-xmur) h/L  (4-8) 
où H est la hauteur du mur et L une longueur a priori plus faible que la longueur des 
armatures La. 
Au-dessus de la droite Δ, on propose de prendre en compte une variation de A linéaire en x et 
y, avec A = Amax pour le sommet du mur (x = xmur et y = H) : 
           A = Amin + (Amax-Amin) (y - (H-h) - (x-xmur) h/L)/h   si y > (H-h) + (x-xmur) h/L   (4-9) 
            A = Amin                                      si  y < (H-h) + (x-xmur) h/L  (4-10) 
L’exploitation de la base de données Profractal-CETE de l’Est conduit à considérer deux 
valeurs pour Amax : 44 μm ou 101 μm. La valeur Amin (25 µm) est celle qui figure dans les 
documents normatifs en tant que vitesse de corrosion normale.  
Dans la suite, on prendra L = 4,5 m ; h = H = 10,5 m. 
Les figures suivantes illustrent le type d’évolution de la résistance à rupture (soit la force 
maximale de traction) qui en résulte, en fonction du temps et de la position à laquelle on se 
place dans le mur (avec Amax =  44 µm). 
On observe tout d’abord sur la Figure 4-5 que, si l’on se place à une profondeur donnée, la 
partie droite de l’armature, qui ne se trouve pas dans la zone triangulaire, voit sa résistance 
diminuer de manière régulière. Pour les points situés dans la partie gauche de l’armature, la 
perte de résistance est plus grande à un instant donné, pour les points les plus proches du 
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parement. Au bout d’un temps suffisamment grand, les armatures sont complètement 



















résistance locale en traction (kN)
distance au parement (m)  
Figure 4-5 : Évolution de la résistance à rupture dans une armature située à z=5,25m 
 
La Figure 4-6 montre que, si l’on se place à un instant donné (par exemple à t=125 ans), la 
résistance en dehors de la zone triangulaire est la même pour toutes les armatures ; en 
revanche, pour les armatures situées en haut du mur, la zone dans laquelle la résistance est 
plus dégradée est plus étendue que pour les armatures du bas, et la perte de résistance plus 
significative. En particulier, on peut avoir, pour les armatures situées en haut, une corrosion 
totale et une résistance résiduelle nulle : c’est le cas pour les trois armatures situées à une 



















résistance locale en traction (kN)
 
Figure 4-6 : Résistance à rupture résiduelle dans les armatures des différents lits au bout de 
125 ans 
En résumé, à mesure que le temps passe, la résistance en traction des armatures diminue 
davantage en haut du mur qu’en bas. En dehors de la zone triangulaire, la corrosion se produit 
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de manière uniforme, ce qui explique qu’on ait une contrainte maximale identique pour tous 
les lits en dehors de cette zone. 
 
4.3.3. Scénario 2 : apport de sel dû à la pollution initiale du sol 
Les sols utilisés en remblai dans la zone renforcée sont normalement sélectionnés de manière 
à respecter les spécifications de chaque projet, notamment les limites des propriétés physico-
chimiques du sol, comme la résistivité, la teneur en eau, le pH, la teneur en sels solubles. La 
plupart des remblais satisfont aux critères de projet, mais on peut étudier les risques 
qu’entraînent un éventuel non respect des conditions correspondantes. Dans ce scénario, on 
prend en compte une dégradation uniforme dans la zone renforcée, associée à une valeur du 
paramètre A identique en tout point du remblai. Cette situation peut servir de point de 
comparaison pour discuter de la nocivité de l’apport de sel par déverglaçage par rapport à une 
situation où la corrosion est uniforme dans le remblai.  
4.3.4. Scénario 3 : apport de sel par inondation 
Ce scénario vise à refléter le cas d’ouvrages situés dans des zones littorales, où certains 
sinistres se sont produits, comme l’accident décrit par Segrestin (1979), sur le mur de quai du 
port de Cap d’Agde, dont les armatures ont été soumises à une corrosion extrêmement rapide. 
Pour la simulation, on suppose que le bas du mur est régulièrement soumis à des inondations, 
sur une hauteur notée hi, ce qui entretient une vitesse de corrosion uniforme et plus grande 
que dans la partie du mur non inondée. On distingue alors, comme dans le premier scénario, 
deux zones (Figure 4-7) : dans le haut du mur, la valeur de A est uniforme et égale à la valeur 
de référence de 25 μm. Pour les points situés en bas du mur, la valeur de A est uniforme et 







A = 44 µm 
(ou 101 µm) 
zone intacte 
A = 25µm 
 
Figure 4-7 : Scénario d’inondation au mur en terre armée 
Dans la suite, la hauteur inondée est prise égale à 1,5 m, soit la hauteur d’une écaille : seuls 
deux lits d’armatures sont donc concernés, et on s’attend à observer des désordres dans le bas 
du mur. 
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4.3.5. Scénario 4 : apport de sel par des embruns 
Pour ce scénario, on fait l’hypothèse qu’une partie du remblai renforcé, à proximité du 
parement, est régulièrement soumise à des embruns (Figure 4-8), dès la fin de la construction. 
En conséquence, les tronçons d’armatures sont soumis sur toute la hauteur du mur à une 
corrosion uniforme mais accélérée jusqu’à une distance le du parement, alors que la partie des 
armatures située en dehors de cette zone ne subit que la corrosion uniforme « normale ». 
 zone intacte 
A =25 µm le 
H remblai  
renforcé 
impact des  
embruns  
A =44 µm 
 
La  
Figure 4-8 : Scénario de l’impact des embruns sur le mur en terre armée 
Avec ces hypothèses, la résistance à rupture résiduelle des armatures, à un instant donné, 
présente une discontinuité à la frontière de deux zones. On a choisi une largeur le de 1,5 m. 
Les scénarios précédents donnent des résultats que l’on présente dans le chapitre suivant, de 
manière très détaillée pour le premier scénario et un peu plus rapide pour les autres. Il reste à 
présenter rapidement les améliorations qui ont été apportées à la programmation du modèle 
multiphasique dans CESAR-LCPC pour les besoins de l’étude des effets de la corrosion. 
 
4.4. Prise en compte de la corrosion dans les simulations numériques 
4.4.1. Introduction 
Comme on l’a vu au chapitre 3, le modèle multiphasique représente le comportement des 
armatures et leur interaction mécanique avec le remblai au moyen de quatre paramètres : la 
raideur du renforcement α, sa résistance en traction σ+, le coefficient d’interaction cI, et le 
frottement maximal I+.  
Les investigations menées sur des ouvrages soumis à la corrosion consistent principalement à 
extraire des échantillons d’armature, et à estimer leur épaisseur résiduelle, leur résistance à la 
rupture et l’allongement à la rupture. Il est clair que ce type d’information permet de se faire 
une idée de l’évolution des deux paramètres α et σ+ concernant les armatures, mais pas 
d’évaluer la dégradation éventuelle des caractéristiques mécaniques de l’interface sol-
armature. Dans la suite, on s’est donc concentré sur la prise en compte des variations de 
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raideur et de résistance des armatures, et on a effectué des simulations dans lesquelles le 
coefficient d’interaction cI et le frottement maximal I+ ne sont pas modifiés par la corrosion. 
 
4.4.2. Etat initial du code 
Au début de cette étude, le modèle multiphasique a été introduit dans CESAR-LCPC afin 
d’illustrer les possibilités du modèle, dans un cadre assez limité. Il prévoyait deux types de 
lois de comportement pour les armatures (comportement élastique linéaire ou élastique-
parfaitement plastique), et deux types de lois pour l’interaction : élastique linéaire ou 
élastique-parfaitement plastique. 
En particulier, au début de ce travail, la programmation des lois de comportement des 
armatures pour le modèle multiphasique général reposait sur une structure indépendante de 
celle, plus ancienne, utilisée pour le modèle adhérent. L’intégration locale du comportement 
élasto-plastique des renforcements était gérée par des procédures entièrement différentes. 
Pour assurer la cohérence des deux versions du modèle, et aussi pour que les nouvelles lois 
de comportement introduites pour les armatures (à l’occasion de ce travail ou ultérieurement) 
puissent être utilisées indifféremment dans les deux cadres, on a procédé à une restructuration 
des parties correspondantes du code. On obtient ainsi une programmation plus lisible et plus 
polyvalente. 
En pratique, par exemple, les données relatives à un groupe renforcé par des armatures se 
composent de plusieurs lignes. La première décrit le comportement du sol, et est suivie de 
trois lignes supplémentaires qui indiquent : 
 - le type de répartition géométrique, décrit par un indicateur IGEOM (pour les murs en 
terre armée, les inclusions sont toutes horizontales, mais on peut imaginer, pour modéliser le 
boulonnage des tunnels par exemples, des géométries différentes), 
 - le comportement des armatures, décrit par un indicateur entier ICOMP (ICOMP=1 pour 
l’élasticité linéaire ; ICOMP=2 pour le cas élastoplastique), suivi de la valeur des paramètres 
correspondants, 
 - le comportement de l’interaction, décrit par un indicateur entier ICINT, suivi de la 
valeur du coefficient d’interaction cI , et d’éventuels autres paramètres (I+ par exemple dans 
le cas élastoplastique). 
Sur le plan de la programmation, le code de calcul utilisait la fraction volumique η, la limite 
en traction du matériau constituant les armatures σo et son module Ea, en calculant la raideur 
du renforcement α comme le produit η Ea et sa résistance σ+ comme le produit η σo . Le type 
de calculs effectués ne prévoyait pas que la section des armatures, donc leur fraction 
volumique, puisse varier (en revanche, elle présentait d’autres fonctionnalités, utiles dans le 
cas des tunnels par exemple, mais pas pour la terre armée). On a donc été conduit à revoir la 
mise en œuvre du calcul des caractéristiques de raideur et de résistance du renforcement. 
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On présente dans la suite les modifications apportées au code sur les trois points suivants : 
 - l’introduction de nouvelles lois de comportement pour les armatures, 
 - la prise en compte de variations de la raideur et de la résistance (ou de la résistance 
seule), 
 - la prise en compte de variations spatiales de ces caractéristiques, 
 - l’introduction d’un algorithme spécifique pour gérer les deux non-linéarités liées à la 
plastification des armatures et à la gestion du frottement maximal entre le sol et les armatures. 
 
4.4.3. Lois de comportement des armatures 
A l’origine, le code existant prenait en compte deux lois de comportement des inclusions : un 
comportement élastique linéaire ou un comportement élastique linéaire-parfaitement 
plastique. Dans ce deuxième cas, lorsque la limite élastique atteinte, les armatures s’allongent 
indéfiniment de manière ductile sous une contrainte de traction constante.  
Pour l’étude de la corrosion, on a introduit deux lois de comportement supplémentaires ; 
 - un comportement élastique-fragile (lorsque la limite élastique est atteinte, la contrainte 
dans le renforcement est ramenée à zéro et les efforts sont reportés sur le sol),  
 - un comportement élasto-plastique fragile ; dans ce cas, on a d’abord un allongement 
ductile, jusqu’à une valeur maximale de la déformation plastique, puis une rupture fragile, 
comme dans le cas précédent.  
Le tableau suivant schématise les différences entre les lois, associées chacune à une valeur 
d’un indicateur entier appelé ICOMP (indicateur de comportement, ICOMP=3 et 4 pour les 
nouvelles lois de comportement). 
 
Chapitre 4 : Construction d’un modèle de référence 84 
 







Relation contrainte - déformation  















   σ+ 
α 











   σ+ 

















   σ+ 
α 
3 paramètres α, σ+, εpmax 
 
Chapitre 4 : Construction d’un modèle de référence 85 
 
4.4.4. Prise en compte de l’hétérogénéité des propriétés de résistance et de raideur 
Les lois proposées ci-dessus décrivent le comportement local des armatures, caractérisé par 
des paramètres supposés indépendants du point où l’on se trouve. Cette approche permet par 
exemple de calculer les tractions dans les armatures à la fin de la construction d’un mur en 
terre armée, et son comportement sous l’effet de charges variées à condition que les 
propriétés mécaniques de la zone renforcée restent homogènes (même si elles dépendent du 
temps). On peut donc traiter le scénario de la corrosion uniforme, et le scénario d’inondation 
du pied du remblai. Dans le deuxième cas, comme on a divisé le remblai renforcé en couches 
pour modéliser la construction, il est possible d’attribuer à la zone soumise à l’inondation des 
caractéristiques différentes de celles des couches supérieures.  
En revanche, pour les deux autres scénarios de corrosion, le paramètre A dépend du point où 
l’on se place. Pour le scénario des embruns, on pourrait modifier le maillage pour distinguer, 
à l’intérieur de la zone renforcée, la zone soumise aux embruns et la zone arrière. Cette 
approche est possible, mais ne permet pas de faire facilement une étude paramétrique de 
l’influence de la longueur de la zone soumise aux embruns.  
Dans le cas du scénario de déversement de sel de déverglaçage, on a une dépendance 
complexe de A vis-à-vis des coordonnées.  
Dans un premier temps, on a élaboré un maillage dans lequel la zone renforcée était divisée, 
dans la direction horizontale, en quinze tronçons de 50 cm de longueur, auxquels on pouvait 
assigner des caractéristiques différentes. Le maillage correspondant comportait 142 groupes 
d’éléments, ce qui rendait difficile la constitution et la vérification des données. Cette 
approche a été abandonnée, et on a donc choisi de prendre en compte dans le maillage sept 
groupes renforcés, de 1,5 m de haut, à l’intérieur desquels on prend en compte la variation 
des propriétés de raideur et de résistance en fonction du scénario retenu (et des paramètres 
géométriques correspondant à ce scénario). Il est alors nécessaire de programmer 
explicitement ces variations, mais le code permet de faire facilement des études 
paramétriques sur l’étendue de la zone dans laquelle la corrosion est accélérée. 
De manière plus précise, la combinaison d’un comportement élastoplastique-fragile et d’une 
variation de résistance décrite par un paramètre A, variant dans le mur suivant les relations 4-
13 et 4-14, est prise en compte comme une « loi de comportement généralisée », associée à la 
valeur ICOMP=8 dans les données du calcul. 
Il faut alors fournir les seize paramètres suivants (entre parenthèses la ou les valeurs adoptées 
dans les calculs des chapitres suivants) : 
ICOMP=8 
Sa  : aire de la section initiale d’une armature (0,00018 m2) 
Ko  : module du matériau constituant les armatures (200000 MPa) 
σo  : limite en traction simple du matériau constituant les armatures (360 MPa) 
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κ  : rapport limite en compression sur limite en traction (1,0.) 
eo  : épaisseur initiale des armatures (3 mm) 
t   : temps en années pendant lequel l’armature a subi la corrosion (variable) 
n   : exposant dans la loi de perte d’épaisseur par face au cours du temps (0.65) 
ezn   : épaisseur de zinc (30 μm) 
Amin : valeur de référence de la perte d’épaisseur par face au bout d’un an (25 μm) 
Amax : valeur maximale de la perte d’épaisseur par face au bout d’un an (44 μm ou 
   101 µm) 
K  : coefficient pour le calcul de la perte de résistance (1,9) 
Xm, Ym : coordonnées du sommet du mur (Xm=0,15 m , Ym = 10,5 m) 
L, h : longueur et hauteur de la zone géométrique où la corrosion est accélérée 
dpmt : déformation ductile pour laquelle la rupture fragile se produit (4%) 
 
Pour simuler l’effet de la corrosion, on n’a plus qu’à modifier la valeur d’un seul paramètre, 
le temps, dans les données associées aux sept groupes renforcés, ce qui améliore beaucoup la 
lisibilité et facilite la vérification des données. 
 
4.4.5. Réduction de résistance et de raideur de l’armature 
Le moteur du calcul est la réduction des caractéristiques de résistance : tant que les tractions 
calculées à l’étape précédente restent inférieures aux résistances résiduelles, aucun 
déplacement ne se produit. Cette approche ne rend pas compte de la réduction de la raideur 
des armatures sous l’effet de la corrosion, qui devrait se traduire par un transfert des efforts 
des armatures vers le sol. Cet effet, que l’on peut assimiler à un comportement visco-
élastique des armatures, est difficile à prendre en compte de manière rigoureuse pour un 
milieu continu élastoplastique habituel. On a cherché à formuler complètement les 
corrections à prendre en compte dans le cas d’un milieu multiphasique, mais ce travail aurait 
conduit à des développements numériques que l’on n’a pas voulu entreprendre. 
Néanmoins, on a proposé une prise en compte simplifiée de la diminution de raideur, en 
actualisant la raideur utilisée pour le calcul des corrections élastoplastiques. Cette approche 
simplifiée permet d’avoir, qualitativement, une idée de l’importance relative des variations de 
raideur, comparée à celles de la résistance.  
Le modèle correspondant a été associé à la valeur ICOMP=9. Les paramètres à fournir sont 
les mêmes que dans le cas précédent (ICOMP=8). 
 
Chapitre 4 : Construction d’un modèle de référence 87 
 
4.4.6. Prise en compte de la force d’interaction maximale  
La programmation des modèles précédents gère de manière indépendante deux non-linéarités 
différentes, la résistance des armatures et la valeur maximale de la force d’interaction. 
Localement, on compare successivement la contrainte dans le renforcement à la valeur locale 
de la contrainte maximale, et la force d’interaction à la valeur maximale I0. Les deux 
opérations se traduisent par des « corrections plastiques », qui sont des forces à appliquer aux 
nœuds de l’élément pour l’itération suivante : on fait le cumul des deux contributions 
résultant des deux tests menés séparément. 
Les essais que l’on a effectués montrent que cette procédure converge très lentement : en 
particulier on a du mal à respecter la condition sur la force d’interaction même après un très 
grand nombre d’itérations. On a donc cherché à améliorer l’algorithme de calcul des 
corrections élastoplastiques.  
Dans l’algorithme original, le traitement de la contrainte dans le renforcement σr se limite à 
vérifier qu’elle est inférieure à un seuil σ+ (plus faible pour les points situés dans la partie 
gauche du mur) : 
Condition 1 :   σr (x,y) ≤ σ+(x,y)  (4-11) 
la valeur limite étant donnée par la formule (4-7). En pratique cependant, le fait que la force 
d’interaction soit limitée par une valeur I+ (supposée uniforme le long de l’armature), tandis 
que σr est limitée aux deux extrémités de l’armature permet d’écrire deux autres majorations 
(parce que la force d’interaction est la dérivée de la contrainte axiale dans le renforcement) : 
Condition 2 :  σr (x,y) ≤ σ+(Xm,y) + (x-Xm) I+ (4-12) 
Condition 3 :  σr (x,y) ≤ (La - x) I0 (4-13) 
Ces conditions ne traduisent pas la résistance résiduelle locale de l’armature, mais le fait que 
la force d’interaction est majorée. Dans les simulations que l’on a effectuées, elles peuvent 
être plus restrictives que la condition de résistance maximale. On propose donc d’inclure dans 
le traitement numérique de la contrainte dans les armatures une triple vérification, illustrée 
par la Figure 4-9. 










Figure 4-9 : Prise en compte de trois conditions majorant la contrainte dans l’armature 
La situation présentée ci-dessus correspond au cas où la partie gauche de l’armature n’est pas 
entièrement corrodée, mais on rappelle que dans le scénario que l’on a établi, il peut y avoir 
une zone, sur la partie gauche, dans laquelle la résistance résiduelle est nulle. Il convient donc 












Figure 4-10 : Prise en compte de trois conditions majorant la contrainte avec l’un des 
tronçons corrodés entiers 
Pratiquement, la condition 2 prend donc deux formes différentes selon les cas. Pour le calcul, 
il est utile de calculer explicitement la valeur de x, notée xn , au-dessous de laquelle la 
résistance résiduelle est nulle. Une façon de calculer xn consiste à calculer l’abscisse de la 
limite de la zone triangulaire sur le renforcement considéré : 
 xlimite = xmur + [ y - (H-h) ] L/h  (4-14) 
Pour ce point A vaut Amin. Dans la partie triangulaire, on a : 
 dA/dx = - (Amax-Amin) /L  (4-15) 
et donc  
 A(x,y) = Amin + (Amax-Amin) (xlimite-x) /L (4-16) 
ce qui permet de calculer facilement la valeur de A pour laquelle la résistance résiduelle 
s’annule, et l’abscisse du point correspondant : 
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 2 [ An t0,65  - ez ] K /eo = 1  →   An = ( ez + eo / K )/(2 t0,65)  (4-17) 
 xn =  xlimite - L [An - Amin ] /  (Amax-Amin)  (4-18) 
Si xn est négatif, on est dans le cas de la Figure 4-9, et la condition 2 prend la forme donnée 
précédemment. Si xn est positif, on est dans le cas de la figure Figure 4-10, et la condition 2 
s’écrit :  
                              x<xn  σr (x,y) ≤ 0  (4-19)  
                              x>xn σr (x,y) ≤ (x-xn) I+  (4-20) 
On a programmé ce modèle, sans ou avec prise en compte de la perte de raideur, pour les 
codes ICOMP = 10 et 11 respectivement. On a pu vérifier que les résultats convergent plus 
rapidement vers des répartitions d’effort stables. 
Cette approche ne traite pas la possibilité d’une rupture qui se produirait dans la partie 
courante de l’armature (pour x = xrupture), illustrée par la Figure 4-11 : il faudrait prendre en 
compte deux nouvelles conditions, qui majorent la contrainte à une distance donnée de la 










Figure 4-11 : Prise en compte d’une rupture locale le long de l’armature 
 
Finalement, la programmation effectuée pour le scénario de corrosion permet de traiter le 
scénario de la corrosion uniforme et le scénario de l’inondation du bas du mur, en prenant 
Amax=Amin. Pour traiter le dernier scénario (embruns), on s’est contenté de modifier la 
programmation du modèle ICOMP=11 pour faire en sorte que la valeur de A soit égale à Amax 
dans la zone triangulaire et à Amin au-dehors de cette zone (ICOMP=12). On traite le cas des 
embruns en donnant à l’étendue horizontale de la zone triangulaire la longueur d’influence 
des embruns le, et en donnant une valeur très grande à la hauteur h du triangle de la Figure 
4-4.  
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4.5. Conclusion 
Dans ce chapitre, on a défini le modèle numérique qui sert de référence pour les études 
paramétriques présentées dans le chapitre suivant. On a adopté des caractéristiques 
géométriques et mécaniques représentatives des ouvrages réels construits en France dans les 
années 60 et 70.  
On a ensuite proposé différents « scénarios » typiques des situations dans lesquelles la 
corrosion des armatures peut avoir une influence sur le comportement du mur. Les quatre 
scénarios proposés doivent être vus comme une simplification de la réalité : en particulier, on 
ne tient pas compte de la dispersion du coefficient A, et la connaissance que l’on a de 
l’évolution de la concentration des chlorures dans le remblai renforcé restent limitées. Les 
valeurs de référence de A utilisées dans les calculs pour représenter un état de corrosion 
normale, moyenne et extrême, respectivement égales à 25, 44 et 101µm reflètent, pour la 
première, les textes réglementaires (SETRA 1994; AFNOR 2007), et pour les deux autres les 
résultats des mesures recensées dans la base de données. 
Le problème de l’effet de la corrosion des armatures sur le comportement mécanique des 
murs en terre armée présente une grande complexité, compte tenu de la grande variété de 
phénomènes à prendre en compte. L’analyse proposée combine plusieurs modèles pour 
représenter différents aspects du comportement du mur : 
 - le modèle multiphasique décrivant l’interaction entre le sol et les armatures : 
 - le modèle donnant les variations du coefficient de frottement apparent dans le mur ; 
 - le modèle de variation au cours du temps de l’épaisseur et de la résistance en traction 
des armatures ; 
 - les « scénarios de corrosion » décrivant les variations de l’intensité du phénomène entre 
deux points du mur. 
On obtient finalement des formules donnant les valeurs locales des paramètres du modèle 
multiphasique, en fonction du temps et de la position du point considéré. 
Le cadre ainsi préparé permet de réaliser différentes études numériques permettant de cerner 
l’influence des différents paramètres mis en jeu, et du scénario de corrosion considéré. Les 
résultats obtenus seront présentés et discutés dans le chapitre 5. 
 
  
5 Chapitre 5  
Comparaison des résultats avec des mesures sur 





Pour évaluer la pertinence de nos résultats, on se propose de les comparer avec des données 
de diverses origines. Parmi ces données, celles venant d’ouvrages instrumentés sont 
particulièrement précieuses. On peut s’appuyer également sur des résultats obtenus sur des 
modèles réduits. Cela nous amènera à anticiper sur un certains résultats qui serait présentés en 
détail dans les chapitres 6 et 7. 
On procède également à une comparaison avec le logiciel FLAC et avec un outil développé 
par le CETE de l’Est pour recalculer les ouvrages ayant souffert de corrosion appelé 
« DIPTERA ».  
 
5.2. Comparaison avec des ouvrages réels ou des modèles réduits 
5.2.1. Répartition longitudinale des tractions dans les armatures 
On trouve dans la littérature un petit nombre d’exemples d’ouvrages en terre armée dont les 
armatures ont été équipées de jauges permettant de mesurer les tractions en plusieurs points 
dans les armatures. Des résultats typiques sont présentés, pour deux murs différents, sur la 
Figure 5-1 et la Figure 5-2. On observe que l’allure des efforts est très comparable aux 
résultats obtenus par la méthode des éléments finis : la traction est nulle au bout libre de 
l’armature, et passe par un maximum à une certaine distance du parement. Par ailleurs, ces 
résultats montrent que les distributions des tractions maximales ne varient pas linéairement 
avec la profondeur, contrairement à ce que prévoient les méthodes de dimensionnement 
classique. En particulier, la traction maximale au lit le plus bas (lit 1) est toujours réduite, en 
raison de l’effet de bord causé par le frottement de la base du massif renforcé sur le sol de 
fondation et par la présence de la semelle du parement. Dans nos simulations, les figures 6-11, 
7-3 et 7-18 montrent des résultats qui vont tout à fait dans le même sens. On observe aussi sur 
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les mesures que la répartition de l’effort de traction dans le lit du bas est sensiblement 
différente de celle des autres lits : la courbe présente un maximum plus près du parement et 
une concavité vers le haut, alors que les autres courbes ont plutôt une concavité tournée vers 
le bas. Les résultats numériques (voir par exemple la figure 6-3) sont également en bon accord 
avec ces observations. 
  
Les données de Murray et Farrar (1990) donnent des résultats qualitativement proches, 
notamment l’allure des forces de traction dans les armatures (Figure 5-3) : on note une chute 
sensible de la traction près du parement, comme pour le mur de Silvermine. Cette observation 
est à rapprocher de l’étude paramétrique que l’on a effectuée au chapitre précédent sur 
l’influence de la raideur de l’attache sol-écaille : elle tend donc à valider une modélisation 
prenant en compte une attache relativement souple. 
D’autre part, on remarque également qu’il peut y avoir une zone en compression sur les 
armatures inférieures que nous n’avons pas obtenue dans nos calculs. Ces compressions sont 
observées pour des armatures en position très basse, plus basse que dans notre modèle 
numérique ; elles peuvent être aussi la conséquence de phénomènes non décrits par les auteurs 
(comme les conditions de compactage du remblai, un tassement local, etc.) et non pris en 
compte dans les calculs. 
 
Figure 5-2 : Mur de Thionville  
(France, 1972) (Terre Armée 1986b) 
Figure 5-1 : Mur de Silvermine  
(Afrique du Sud, 1975) (Terre Armée 1986b) 
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5.2.2. Etude des déplacements 
5.2.2.1. Cas d’un ouvrage expérimental 
Il existe très peu d’études expérimentales portant sur le comportement mécanique de 
l’ouvrage sous l’effet de la corrosion.  
On revient aux résultats de l’essai en vraie grandeur de Guilloux et Jailloux (1979) dont les 
détails ont été présentés au chapitre 2. On observe sur la Figure 5-4 que la résistance des 
armatures diminue progressivement au cours du temps. La résistance finale, après 9 mois, est 
de l’ordre de 5 kN. La rupture s’est produite après avoir perdu environ 60% de la résistance à 
rupture initiale. On ne dispose pas de données sur l’évolution de l’allongement à la rupture 
des armatures, mais les inspections montrent que les armatures sont cassées en plusieurs 
points, et présentent parfois des trous, ce qui montre que la résistance diminue plus vite que la 
section (via le coefficient K de la formule 2-10 du chapitre 2). 
Figure 5-3 : Distribution des forces de traction dans les lits d’armature 
(Murray et Farrar, 1990) 
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Les auteurs indiquent que la limite élastique des armatures diminue également avec le temps. 




Concernant l’évolution des déformations du mur, la Figure 5-5 présente l’influence de 
l’arrosage avec de la saumure. Le déplacement du parement augmente progressivement en 
fonction du temps, moins rapidement une fois l’arrosage arrêté. Les déplacements totaux sont 
restés assez faibles, de l’ordre de 20 mm, mais ils doivent être rapportés à la hauteur de cet 
ouvrage expérimental (6 m).  
Les déplacements du parement sont qualitativement comparables à ceux obtenus pour le 
scénario de corrosion associé à l’apport de sel de déverglaçage, à la pollution initiale du 
remblai, ou aux embruns. La comparaison quantitative avec nos calculs est difficile 
notamment parce que l’ouvrage expérimental avait des armatures minces pour accélérer la 
corrosion. 
 
5.2.2.2. Cas d’un ensemble de murs en Afrique du Sud 
Il s’agit d’un ensemble de murs de grande hauteur qui devaient avoir une durée de vie réduite 
et qui ont été compactés à l’eau de mer (Blight et Dane, 1989). Une corrosion très rapide s’est 
produite. La Figure 5-6 montre la diminution de la résistance à la traction des armatures en 
fonction du temps. Les pertes sont très rapides à cause de l’utilisation d’eau de mer pour le 
compactage. Compte tenu des barres d’erreur sur les données expérimentales, les auteurs 
tracent deux droites correspondant à une estimation pessimiste de la dégradation de la 
résistance et à une estimation « moyenne ».  
Figure 5-4 : Évolution de la résistance des
armatures sous l’effet de la corrosion 
(Guilloux et Jailloux, 1979) 
Figure 5-5 : Évolution des déformations du 
parement 
(Guilloux et Jailloux, 1979) 
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Sur la base de ces droites, on a déterminé, pour un coefficient K égal à 1,9, deux valeurs de la 
perte par face au bout de la première année : A = 217 µm pour l’estimation pessimiste et  A = 
117,4 µm pour l’estimation moyenne. 
Au paragraphe 6.2.1, on a fait le calcul avec un coefficient maximal A de 101 µm, et obtenu 
la première rupture au bout de 27 ans. Pour A = 117,4 µm, le calcul donne la première rupture 




La Figure 5-7 présente le déplacement du parement après quatre ans de l’un des murs (appelé 
mur K). Les auteurs notent que le déplacement observé est similaire pour les autres murs, 
avec des valeurs plus faibles pour les murs qui sont fondés sur le roc. L’allure des 
déplacements est qualitativement comparable à celle des déplacements que l’on a calculés au 
paragraphe 6.5 pour un sol sans cohésion : le déplacement est faible dans la partie basse du 
mur, tandis que la partie haute est animée d’un mouvement de rotation. Compte tenu des 
différences entre les configurations, il n’y pas de coïncidence quantitative à espérer sur les 
résultats de déplacement ou de durée de vie. 
Figure 5-6 : Détérioration de la résistance  
des armatures en fonction du temps (Blight et Dane, 1989) 
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zone 
active θ ≈ π/4 + ϕ/2













5.3. Comparaison des modes de rupture  
5.3.1. Cas de l’écroulement d’un mur dans l’Est de la France en 2003 
Eichwald et Renaudin (2004) ont étudié la rupture d’un mur construit en 1974 dans l’Est de la 
France. Il s’agit d’un ouvrage de 11 m, renforcé par des armatures lisses galvanisées de 3 mm 
d’épaisseur, sans épaisseur sacrifiée à la corrosion. La Figure 5-8 suivante présente le type de 
ruine catastrophique qui s’est produite, sans signe annonciateur, à la suite d’un orage violent 
en 2003.  
Figure 5-7 : Déplacement du parement du mur K après 3,5 ans (Blight et Dane, 1989)
Figure 5-8 : Ruine catastrophique d’un mur de l’Est de la France 
 (Eichwald et Renaudin, 2007) 
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Notre scénario de pollution par le sel de déverglaçage reproduit le phénomène de 
concentration de la corrosion en haut près du parement qui a été observé dans ce cas. Il est 
intéressant de noter que la zone intéressée par la rupture concerne la moitié supérieure du 
mur, ce qui est cohérent avec les schémas de déformation des figures 6-8 ou 7-4. L’allure de 
la surface de rupture est qualitativement reproduite par le calcul (Figure 7-8).  
La rupture de l’ouvrage est survenue au bout de 29 ans, soit une durée plus faible que celles 
prévues dans les modélisations présentées précédemment, mais l’épaisseur des armatures de 
l’ouvrage considéré était aussi sensiblement plus faible que celle prise en compte dans les 
calculs. Des inspections en grande fouille avaient été conduites deux années avant la ruine sur 
le même ouvrage. Les résultats montrent une résistance nulle sur certains échantillons 




5.3.2. Etudes sur modèles réduits 
A notre connaissance, il n’existe pas d’étude expérimentale de modèles réduits couplée avec 
la corrosion des renforcements métalliques. La rupture des modèles réduits est obtenue par 
l’application de surcharges ou éventuellement en centrifugeuse. On peut cependant essayer de 
comparer, de manière qualitative, les résultats de nos simulations numériques avec des 
résultats sur modèles réduits. 
On se base sur les essais de Lee et al. (1973) réalisés sur modèles réduits avec des renforts en 
aluminium. Le déplacement du parement métallique est limité mécaniquement à 13 mm au 
maximum. Les essais conduisent à des lignes de ruptures proches du  coin de rupture 
triangulaire de Coulomb, passant par le pied et faisant un angle de π/4+ϕ/2 (Figure 5-10). Cet 
angle de π/4+ϕ/2 est retrouvé par de nombreux auteurs, parmi lesquels on peut citer Sawicki 
Figure 5-9 : Résultats d’inspection de la résistance à rupture résiduelle 
(Eichwald et Renaudin, 2004) 
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et Lesniewska (1987). Pour certains scénarios, nos modélisations donnent des résultats 




Nous comparons sur la Figure 5-11 ci-dessous la pression des terres au niveau du parement 
avec la traction le long du parement pour le scénario de pollution initiale et pour une des 
expériences de Lee et al. (1973). Dans les deux cas, les courbes présentent la situation peu 
avant la ruine. On observe que les tractions sont inférieures à la poussée active de terre pour 
les deux cas. Toutefois les tractions à la base dans notre calcul sont inférieures à celles 
obtenues expérimentalement quand on est proche de la ruine. Il y a plusieurs facteurs qui 
jouent en ce sens : l’effet d’encastrement du parement à la base dans notre modèle, la 
cohésion du sol, un parement plus rigide, et, bien sûr, l’effet de la corrosion. 
Figure 5-10 : Lignes de rupture théorique et expérimentale – remblai en sable lâche  
(Lee et al., 1793) 
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Une autre série d’expériences a été réalisée par Laba, Kennedy et ses collaborateurs (1980). A 
la différence des expériences de Lee, ils ont imposé une rotule à la base du parement. En 
conséquence, le déplacement du parement sous l’effet de l’augmentation de la surcharge 
(Figure 5-12) est nul à la base (comme dans nos simulations). On note aussi que le maximum 
de déformation horizontale du parement est très petit (moins de 1 mm). La ruine du mur se 
produit de manière brutale. Cela est comparable aux résultats expérimentaux de la Figure 5-10 
ci-dessus et aux résultats de modélisation de la figure 6-27. Toutefois, on peut noter une petite 
différence, sur le plan de l’allure de la déformée : juste avant la ruine, le maximum de 
déplacement de la Figure 5-12 est au quart supérieur du parement alors que la figure 6-25 
montre une allure plus verticale. 
Figure 5-11 : Comparaison entre la pression de terre et la traction le long du parement
(Lee et al., 1973) 
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5.4. Nouveau calcul d’un ouvrage déjà corrodé : l’outil « DIPTERA » 
Le CETE de l’Est a développé un outil appelé « DIPTERA » permettant de recalculer un 
ouvrage en terre armée ayant subi de la corrosion. En supposant que des investigations sur un 
ouvrage existant ont permis d’identifier la résistance résiduelle et la perte d’épaisseur pour les 
différents lits, l’outil permet de vérifier que les tractions dans les armatures, évaluées selon le 
guide du SETRA (1979) et la norme NF P94-270 par le CETE de l’Est, restent inférieures aux 
résistances actuelles, et permet de faire un pronostic de l’état de l’ouvrage à une date 
ultérieure, ce qui permet d’estimer sa durée de vie résiduelle. 
Un exemple de mise en œuvre de l’outil est fourni dans la documentation du logiciel. Il s’agit 
d’un mur de soutènement en terre armée dont les éléments de renforts sont des armatures 
lisses galvanisées. La longueur des renforcements est de 12 m. Le parement du mur est 
vertical et constitué d’écailles en béton. Sa hauteur est de 13,5 m.  
Des investigations très approfondies ont été réalisées après trente années de service. Les 
caractéristiques à l’origine des sols et des renforcements et le résultat des investigations sont 
présentées aux tableaux E-1, E-2 et E-3 à l’annexe E. L’ouvrage est soumis à son poids propre 
Figure 5-12 : Comparaison de la surface à rupture expérimentale et de la surface théorique 
de Rankine (Kennedy, Laba et al., 1980) 
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et à une surcharge uniforme de 10 kN/m² appliquée en surface, sur le massif renforcé et sur le 
remblai ordinaire arrière. 
Une simulation numérique de l’ouvrage a été effectuée avec CESAR, dans les mêmes 
conditions que celles présentées aux chapitres précédents (pour cette étude, on a constitué un 
maillage différent, compte tenu du fait que le mur étudié est plus haut que celui de notre 
modèle de référence, et ses armatures plus longues).  
D’autre part, pour simplifier la constitution des données du calcul CESAR, on a attribué les 
mêmes caractéristiques aux lits d’armatures situés au niveau de la même écaille : le 
coefficient A de perte par face au bout de la première année est donc un peu différent dans le 
calcul DIPTERA et dans le calcul par éléments finis. Les valeurs retenues sont récapitulées 
dans le Tableau 5-1 ci-dessous. 
 
 Tableau 5-1 : Valeur des coefficients A en fonction des lits d’armatures 
 (numérotés de haut en bas) 
lit 
A 
(calcul du CETE) 
Groupes d’éléments 





















13 à 18 4 1, 2 et 3 4 
 
La valeur du coefficient K prise en compte dans le calcul du CETE est déduite des essais sur 
l’ouvrage étudié : elle varie selon les lits de 1 en bas du mur à 1,6 environ en haut du mur 
(voir le tableau E-3, l’annexe E).  
Pour les calculs par CESAR, on a conservé la valeur K = 1,9 utilisée précédemment. 
 
La Figure 5-13 ci-dessous donne les tractions maximales (par mètre de carré de parement) à la 
fin de la construction. 
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Le calcul « DIPTERA » permet ensuite de vérifier que les conditions imposées par la norme 
de dimensionnement restent satisfaites à un instant donné que ce soit la condition sur l’effort 
de traction dans les armatures par rapport à la résistance résiduelle ou la condition portant sur 
le taux de corrosion. Le critère le plus restrictif est, de loin, la condition imposant que le 
produit KΔS reste supérieur à 50 % de la section initiale.  
L’analyse par CESAR propose une approche différente : elle permet de comparer de manière 
plus approfondie les tractions et d’estimer la vitesse des mouvements liée à la progression de 
la corrosion. L’accélération des mouvements est évidemment fonction du coefficient A de la 
loi de corrosion (identique dans les deux calculs) mais aussi de la valeur du coefficient K (qui 
est ici différente).  
 
5.5. Comparaison avec une modélisation numérique avec le programme FLAC  
5.5.1. Présentation de la modélisation par FLAC 
Le programme FLAC2D est un programme de modélisation adapté aux problèmes 
géotechniques, qui repose sur la méthode des différences finies. Il est développé par la société 
américaine ITASCA. Une version 3D existe (FLAC3D).  
A titre de comparaison, on a repris la simulation du cas de référence (scénario de 
déverglaçage), avec FLAC2D : les calculs ont été effectués par Y. Bennani de la société Terre 
Armée.  
La principale différence avec l’approche utilisée avec CESAR réside dans le fait qu’on 
n’utilise pas le modèle multiphasique, mais on discrétise individuellement chacun des 
quatorze lits d’armatures. 
Figure 5-13 : Répartition des tractions maximales en fonction de la profondeur  
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D’autre part, pour chaque écaille on a pris en compte dans le calcul FLAC2D deux phases de 
remblaiement (une seule dans les modélisations avec CESAR). La modélisation du parement 
est également un peu différente : les écailles sont libres de se déplacer et de tourner les unes 
par rapport aux autres (et ne sont donc pas reliées par un joint constitué d’une couche de 
matériau élastique ou élastoplastique). 
 
5.5.2. Etude des efforts de traction dans les armatures 
Le traitement des résultats obtenus avec CESAR est un peu différent de celui que l’on a 
effectué dans les chapitres précédents : pour cette étude, on a évalué les efforts de traction 
dans les armatures en se plaçant aux niveaux réels des quatorze lits d’armature (au lieu de 
considérer un seul niveau placé à mi-hauteur de chaque écaille).  
Nous présentons ici les résultats obtenus pour un âge de 107 ans, dernière année qui permette 
d’obtenir des résultats avec FLAC ainsi que les valeurs en fin de construction.  
 
Globalement les tractions maximales calculées avec FLAC2D et CESAR sont très proches, 
aussi bien en fin de construction qu’au bout de 107 ans.  
Les tractions calculées au parement sont en moins bon accord, pour la fin de la construction.  
Au bout de 107 ans, les quatre lits d’armature 14, 13, 12 et 11 sont considérés comme rompus 
au niveau du parement pour la modélisation CESAR (Figure 5-15) et seulement trois lits (14, 
13 et 12) pour la modélisation FLAC2D (Figure 5-16). Cependant, la traction calculée au 
parement pour le lit 11 avec FLAC2D est très faible, comme on le voit sur la Figure 5-14.  
On obtient une bonne concordance pour la traction au parement dans la partie supérieure du 
mur au bout de 107 ans (pour z > 4,5 m) : dans cette zone, la plastification des armatures fait 
disparaitre les différences initiales des tractions. 
D’autre part, on a vu que les valeurs obtenues au parement avec CESAR dépendent assez 
sensiblement du type de modélisation adopté pour l’attache armature-écaille, ce qui peut donc 
expliquer l’écart relevé entre les deux modélisations. 
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On observe sur la Figure 5-14 (a) que le calcul de dimensionnement suivant le guide de 
SETRA donne des valeurs plus élevées que les tractions obtenues par les méthodes 
numériques CESAR et FLAC2D. Cette différence de l’estimation des efforts peut être 
expliquée par plusieurs facteurs : 
- d’un part, le calcul de dimensionnement intègre un certain nombre de facteurs partiels 
(en particulier sur les actions) ; 
- d’autre part, le calcul numérique prend en compte différents effets (comme celui du 
phasage de la construction du mur) qu’il est difficile d’introduire dans l’analyse 
statique du calcul de dimensionnement ; 
- en dernier lieu, pour les méthodes numériques, les modules élastiques du sol ont été 
choisis de manière forfaitaire : on pourrait obtenir un accord meilleur en ajustant ces 
paramètres. 
 
Pour permettre d’aller plus loin dans l’analyse, la Figure 5-15 et la Figure 5-16 présentent les 
efforts de traction dans les lits d’armature après 107 ans.  
 
Figure 5-14 : Répartition des forces de traction de FLAC2D, CESAR et du Guide SETRA 
en fonction de la profondeur du mur 
(a) forces de traction maximale ; (b) forces de traction au parement 
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On constate notamment que la pente initiale de la courbe représentant la traction est plus 
faible pour FLAC2D que pour CESAR : le frottement mobilisé est moindre et finalement les 
tractions maximales sont moins élevées. Notons que l’évaluation du coefficient de frottement 
dans la modélisation CESAR a été faite de manière un peu complexe en s’appuyant sur les 
normes. Le détail de l’introduction dans FLAC2D de ce même paramètre ne nous est pas 
connu.  
 
Enfin, il faut signaler une autre différence dans les résultats : cette fois-ci au sujet de la ligne 
de traction maximale. La modélisation lit par lit de FLAC2D met en évidence une différence 
de comportement entre le lit supérieur et le lit inférieur d’une même écaille. Cette différence 
existe aussi pour les lits supérieurs de la modélisation CESAR, mais est moins marquée.  
 
Figure 5-15 : Efforts de traction dans les armatures après 107 ans calculés par CESAR 
Figure 5-16 : Efforts de traction dans les armatures après 107 ans calculés par FLAC2D 
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5.5.3. Déplacement du mur 
On a déjà évoqué le fait que les déplacements à la fin de la construction ne sont pas en tant 
que tel représentatifs de la réalité. Nous les présentons ici à la seule fin de compréhension du 
fonctionnement des modèles.  
  
 
La Figure 5-18(a) présente le déplacement du parement à la fin de la construction calculé par 
CESAR et FLAC2D. Elles sont très comparables. La valeur maximale vaut de 7 mm pour 
FLAC2D et de 7,8 mm pour CESAR. Le déplacement maximum se situe à 4,5 m, au niveau 
de la liaison des deux panneaux 3 et 4. A titre de comparaison, le paragraphe C.3.4 de la 
Figure 5-18 : Comparaison des déplacements du parement 
(a) à la fin de construction ; (b) à 107 ans 
Figure 5-17 : Lignes de traction maximale en fin de la construction et après 107 ans  
pour FLAC2D et CESAR   
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norme NF EN 14475, donne plus ou moins 25 mm comme tolérance de l’alignement vertical 
après la construction. 
Au bout de 107 ans, les différences sont plus importantes (Figure 5-18(b)). Les déplacements 
calculés avec FLAC2D sont plus importants alors que le lit 11 n’est pas encore rompu dans 
cette modélisation, alors qu’il l’est dans la modélisation CESAR. Une explication possible est 
la différence de modélisation du joint entre les écailles qui assure une certaine résistance en 
flexion au parement dans le calcul CESAR, contrairement à la modélisation FLAC2D.  
 
5.5.4. Conclusions 
Nous avons procédé à une comparaison des résultats de deux logiciels différents. L’étude 
qualitative sur la répartition des tractions sur le long des armatures montre que les résultats 
présentent une bonne concordance. Toutefois, les tractions sont parfaites sensiblement plus 
élevées avec CESAR. Dans le cadre de cette étude, il n’a pas été possible d’approfondir la 
modélisation du frottement sol/armature. D’autre part, la modélisation précise de la liaison 





Nous avons confronté nos résultats avec des résultats de mesures sur des ouvrages en vraie 
grandeur, sur des modèles réduits, et avec des résultats de modélisation. Nous nous sommes 
limités essentiellement à des comparaisons qualitatives. Elles mettent en évidence une forte 
cohérence entre les différentes approches, en particulier pour ce qui concerne la répartition 
des tractions dans les armatures. La confrontation des différentes données disponibles semble 
aussi montrer qu’il est préférable de prendre en compte une certaine souplesse au niveau du 
raccord armature/écaille. Si on considère la répartition verticale des tractions au parement, 
l’allure des résultats numériques est également correcte, plus proche de la réalité que les 
normes. Il en va de même pour le lieu des tractions maximales.  
Les déplacements sont rarement comparables car ils ne deviennent importants que pour de 
stades de corrosion avancés. Le cas d’un ensemble de mur en Afrique du Sud donne une 
allure très comparable au scénario dû au déverglaçage. 
Il y a une bonne cohérence qualitative entre nos résultats et ceux de FLAC malgré des 
tractions plus grandes dans CESAR et des déplacements en fin de vu plus grands pour FLAC. 
Chapitre 5 : Comparaison des résultats avec des mesures sur ouvrages, sur modèles réduits 
                    et avec d’autres modélisations  108 
 
6 Chapitre 6  
Etude des scénarios de corrosion 
 
6.1. Introduction 
Dans les troisième et quatrième chapitres, nous avons présenté des outils de simulation 
numérique, et plus précisément le code de calcul par éléments finis CESAR-LCPC complété 
par des modules spécifiques. Divers choix ont été faits au cours de la mise au point de la 
simulation numérique de l’effet de la corrosion, notamment sur la modélisation du 
comportement d’interface sol/armature et des armatures elles-mêmes.  
Simultanément, on a proposé quatre scénarios de corrosion basés sur l’analyse de la base de 
données de Profractal-CETE de l’Est et sur les données de la bibliographie.  
Dans ce chapitre, on présente les résultats obtenus pour ces quatre scénarios.  
On rappelle que les quatre scénarios considérés ont des paramètres géométriques, mécaniques 
et de chargement identiques. La seule différence est le scénario de corrosion ; pour chacun, 
on étudie en détail le déroulement des calculs, l’évolution de la traction dans les armatures en 
fonction du temps, le déplacement du parement, la répartition des efforts de traction dans les 
armatures en fonction de la longueur de l’armature, de la profondeur du mur et la 
redistribution de ces forces avec le temps, puis le glissement à l’interface sol-armature, et 
enfin le mode de ruine. 
La modélisation consiste à simuler les phases de construction, puis à effectuer des calculs 
année par année jusqu’à ce qu’on ne puisse plus obtenir la convergence des calculs : à ce 
stade, le processus de corrosion est généralement très avancé et les déplacements ont déjà 
atteint des valeurs élevées.  
 
6.2. Scénario de l’apport de sel dû aux opérations de déverglaçage 
On se reportera au chapitre 4 pour la description du scénario de corrosion. La perte par face 
en première année est maximale pour le point situé en haut du mur et au bord du parement, 
où elle vaut 44 μm. La résistance en traction des armatures diminue davantage en haut du 
mur qu’en bas. Par ailleurs, en dehors de la zone triangulaire où elle est hétérogène, la 
corrosion se produit de manière uniforme et régulière, avec un rythme défini par la norme. 
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6.2.1. Déroulement des calculs 
De manière générale, on s’est attaché, pour chaque scénario, à se faire une image globale des 
résultats, en observant à quelles étapes de calcul les déformations plastiques apparaissaient 
dans les différents lits d’armature, au bout de combien de temps certains tronçons d’armature 
étaient entièrement corrodés, le type de déformation induite par ces phénomènes, et au bout 
de combien de temps il n’était plus possible d’obtenir la convergence des calculs. 
Pour le premier scénario, la plastification des armatures commence dans le lit 7, après 86 ans. 
La première rupture d’armature se produit, pour le même lit, au voisinage du parement après 
91,6 ans. La Figure 6-1 montre la rupture qui a lieu au point de contact du lit 7 à l’écaille, et 
les valeurs des efforts de traction dans les autres lits (à la fin de la construction et au bout de 
























































Figure 6-1 : Effort de traction dans les lits d’armatures à 91,6 ans 
 (les courbes pointillées représentent les forces de traction à la fin de la construction) 
 
Les déplacements du mur sont discutés de manière détaillée dans la section 6.2.3, mais on 
peut indiquer dès à présent que, lorsque la première rupture se produit, le déplacement calculé 
en tête du mur est égal à 0,09 mm, donc difficile à détecter pour des ouvrages réels. 
 
La Figure 6-2 montre par ailleurs que la déformation plastique dans le sol se concentre en bas 
du mur (alors que les armatures concernées par la corrosion sont situées en haut du mur) mais 
la valeur maximale est encore très petite. La valeur relativement élevée de la cohésion 
retenue dans ce scénario suffit à expliquer que la rupture de l’armature supérieure n’entraîne 
pas la ruine ni même des déplacements importants. L’étude paramétrique du prochain 
chapitre le confirmera en étudiant une variante sans cohésion.  
En dernier lieu, on est parvenu à une convergence acceptable des calculs jusqu’à 115 ans 
après la fin de la construction (au-delà, les forces de traction calculées dans les différents lits 
Chapitre 6 : Etude des scénarios de corrosion  111 
 
d’armature deviennent chaotiques et présentent des variations incompatibles avec les 
hypothèses du modèle d’interaction sol-armature retenu). 
 
zone la plus  
déformée 
 
Figure 6-2 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol après 91,6 ans 
 
6.2.2. Evolution des tractions dans les armatures en fonction du temps 
La résistance en traction des armatures diminue à mesure que le temps passe. Les tronçons 
d’armatures situés en haut du mur, dans la zone triangulaire à corrosion forte, sont corrodés 
plus rapidement. 
La Figure 6-3 présente les efforts de traction en fin de construction d’une part et après 
115 ans d’autre part. A ce moment-là les lits 7, 6 et 5 sont entièrement corrodés près du 
parement. Par ailleurs, les efforts dans les lits 1, 2, 3, 4 diminuent de manière significative, 























































Figure 6-3 : Ruptures des lits d’armatures 7, 6 et 5 au bout de 115 ans 
 
Les figures 5-4, 5-5 et 5-6 ci-dessous représentent l’évolution des efforts de tractions dans les 
armatures des lits 7, 5 et 6, situés respectivement à z = 9,75 m , z = 8,25 m et z = 6,75 m. 
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Pour le scénario étudié, la corrosion est plus rapide dans le haut du mur, et la longueur de la 
zone intéressée par la corrosion est égale à 4,2 m pour le lit 7, 3,54 m pour le lit 6 et environ 
3 m pour le lit 5. Les efforts de traction dans cette zone diminuent progressivement. 
Le lit 7 est le premier pour lequel la limite de résistance devient inférieure aux efforts 
calculés en fin de construction, après 86 ans. A 91,6 ans, la traction dans le lit 7 est ramenée à 
zéro au point de contact avec le parement. À partir de ce moment, la zone entièrement 
corrodée s’étend progressivement dans le remblai. L’allure de l’effort de traction de cette 
seconde zone indique que la traction est limitée par le frottement sol/armature qui contrôle les 
variations de la traction le long de l’armature dans l’armature. Cela se traduit par des 
segments de droite de pente constante (positive ou négative). De tels segments de droite 



































Figure 6-4 : Évolution des tractions dans les armatures du lit 7 sous l’effet de corrosion 
 
L’effort nul dans le lit 7 au point de contact à l’écaille à 91,6 ans, signifie que la résistance à 
la rupture résiduelle prise en compte pour le calcul est devenue nulle, ce qui correspond 
compte tenu du coefficient K à une réduction moyenne de 51,6% de la section des armatures. 
Ensuite, les armatures des lits 6 et 5 sont entièrement corrodées au niveau du parement au 
bout de 101 ans et 114 ans respectivement. 











































































Figure 6-6 : Évolution des tractions dans les armatures du lit 5 sous l’effet de corrosion 
 
En dernier lieu, on a évalué pour le lit 7, à une distance de 2 à 3 m du parement, 
l’allongement des armatures : on a trouvé une valeur d’environ 1,5%, inférieure au seuil de 
4% choisi comme limite. Il n’y a donc pas de rupture fragile pour ce scénario. 
 
6.2.3. Déplacements du mur 
Comme on l’a indiqué dans les chapitres 3 et 4, le processus de construction du mur est 
modélisé en sept étapes, au cours desquelles on active successivement dans le maillage des 
groupes d’éléments, correspondant à une couche de 1,5 m d’épaisseur. 
La Figure 6-7 ci-dessous présente le déplacement horizontal du parement en fin de la 
construction tel qu’il résulte du calcul à la fin de la phase de construction. Ces déplacements 
ne sont pas continus, parce qu’ils sont calculés, pour chaque couche, par rapport à la phase de 
calcul où elle a été activée : il est donc difficile de donner une interprétation précise de ces 
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déplacements, calculés par rapport à des références différentes selon les couches considérées. 
C’est pourquoi nous ne discuterons pas davantage ces déplacements. Dans la suite les 





























Figure 6-7 : Comparaison du déplacement du parement à la fin de construction et la première rupture 
d’un lit d’armatures 
 
Après le déplacement du mur en fin de construction, le mur ne bouge pas jusqu’à 86 ans. A 
cette date, le mur commence à se déformer, parce que les efforts calculés à la fin de la 
construction dans les armatures du lit 7 deviennent supérieurs à leur résistance, mais les 
variations de traction restent faibles. 
La Figure 6-8 (a) montre l’évolution du déplacement du mur en fonction du temps. La Figure 
6-8 (b) montre plus en détail le déplacement entre 86 et 100 ans. On voit nettement les 
écailles qui restent relativement rigides par rapport aux joints qui les relient. Le déplacement 
du mur se limite au départ à l’écaille la plus haute, puis la zone dans laquelle le parement se 
déforme s’étend progressivement vers le bas. 
Après 100 ans, le déplacement concerne les quatre écailles du haut (Figure 6-8 a). Il vaut 
seulement quelques millimètres au bout de 110 ans bien que les lits 7 et 6 soient entièrement 
corrodés.  

























































Figure 6-8 : Déplacement horizontaux cumulés du parement en fonction des années  
(a) de 80 ans à 115 ans ; (b)zoom sur les déplacements calculés de 86 à 100 ans 
 
La Figure 6-9 représente l’évolution du déplacement horizontal en haut du mur (z = 10,5 m) 
et du déplacement maximal en fonction du temps. On observe une accélération nette du 
déplacement entre 110 et  115 ans : sur cet intervalle de temps, il passe de 2,6 mm à 36,3 mm. 
Les déplacements augmentent d’abord régulièrement mais très lentement de 86 ans à 110 ans. 
Sa valeur maximale ne vaut que 0,09 mm à l’instant de la première rupture d’une armature. 
 




































































































temps en années 
 
Figure 6-9 : Evolution du déplacement du parement en fonction du temps (pour z = 10,5 m) 
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La Figure 6-10 représente la vitesse maximum de déplacement et celle au niveau 10,5 m du 
parement en fonction du temps. La vitesse de déplacement est un paramètre important si on 
envisage de suivre l’évolution d’un ouvrage par l’enregistrement de ces déplacements, 
davantage que les déplacements par rapport à une géométrie à la fin de la construction, cette 
géométrie n’étant pas connue avec la précision requise pour un ouvrage existant déjà.  
On observe que la vitesse moyenne est inférieure au millimètre par an jusqu’à 109 ans, soit 
plusieurs années après la rupture de deux lits d’armature 7 et 6. Mais celle-ci parvient à 
10 mm par an au bout de 115 ans. On note un « pic » lorsque les armatures du lit 7 sont 
entièrement corrodées. Les fluctuations des vitesses calculées entre 110 et 115 ans semblent 









































temps en années 
 
Figure 6-10 : Vitesse de déplacement du parement en fonction du temps 
 
On notera que dans ce premier scénario, le déplacement maximal se produit en tête du mur, 
de sorte que les deux courbes représentées sur la Figure 6-10 sont confondues. Ce n’est pas le 
cas pour tous les scénarios étudiés, comme on le verra dans la suite. 
 
6.2.4. Répartition des efforts de tractions 
6.2.4.1. Effort dans les armatures à la fin de la construction 
On revient dans ce paragraphe sur la répartition des efforts de traction dans les armatures 
calculés à la fin de la construction, représentés dans la Figure 6-1 ci-dessus par des courbes 
pointillées. La répartition des tractions donne bien un effort nul en bout libre d’armature, et 
un maximum situé à une certaine distance du parement au sein du massif renforcé, ce qui est 
conforme à la littérature. 
La Figure 6-11 présente la ligne de traction maximale qui joint les points où se situent les 
valeurs maximales des tractions dans les différents lits. Sur la Figure 6-11 (a), on compare la 
courbe à la fin de la construction issue des simulations par éléments finis avec la position 
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théorique du maximum de traction calculée en utilisant la norme NF P94-270 ou le guide du 
SETRA. Dans la partie supérieure du mur, les trois courbes donnent la position du maximum  
à 0,3 H (soit 3,15 m). Dans le bas du mur, les calculs numériques donnent une distance plus 
faible que les estimations théoriques, ce que l’on peut expliquer par le fait qu’on a modélisé 
un parement encastré dans une semelle. De manière générale, la zone active est plus réduite 


































































du pied du mur 
 
Figure 6-11 : Ligne de traction maximale (a) et la répartition des efforts maximum en fonction de la 
profondeur (b, c) 
 
La Figure 6-11 (b) montre la répartition des forces de traction maximale en fonction de la 
profondeur. A titre illustratif, on a représenté sur la Figure 6-11 (c) les droites correspondant 
à la poussée active et à la poussée de repos. La traction maximale est peu éloignée de la 
droite correspondant à l’état actif (Ka), sauf en bas du mur, ce qui est imputable au frettage dû 
au frottement de la base de l’ouvrage sur le sol de fondation et à l’encastrement du pied du 
parement. D’autre part, les valeurs de traction maximale sont très inférieures à la résistance à 
rupture garantie de l’armature, de l’ordre de 64,8 kN. 
 
6.2.4.2. Distribution des tractions maximales en fonction du temps 
La Figure 6-12 ci-dessous présente l’évolution de la ligne de traction maximale (a), la valeur 
de la traction maximale (b) et de la force de traction au parement (c) en fonction de la 
profondeur pour les années correspondant à la rupture des lits d’armatures 5, 6 et 7. On note 
que la zone active s’agrandit avec le temps notamment près de la surface. Les efforts de 
traction maximale varient très peu tandis que les tractions au parement diminuent rapidement 
avec la corrosion. On peut remarquer qu’une fois un lit d’armature cassé, la ligne de traction 
maximale s’éloigne du parement, et se place au delà de la ligne de traction maximale 
recommandée par le SETRA ou par la norme NF P94-270. 
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A titre indicatif, en se basant sur la déformation du sol et le déplacement du mur, on a 










































































Figure 6-12 : Évolution de la ligne de traction maximale (a), répartition des tractions 
 maximales (b) et des tractions au parement (c) en fonction du temps 
 
La traction au parement est un paramètre intéressant pour décrire l’évolution des efforts dans 
les armatures au cours du temps (Figure 6-13). Les valeurs ne changent quasiment pas 
jusqu’à 86 ans, puis diminuent progressivement. On peut observer une certaine redistribution 
des forces de traction entre les lits d’armatures : quand la traction au parement devient nulle 
pour le lit 7, celle du lit 6 augmente un peu, on a un effet identique au bout de 100 ans 
lorsque les tractions commencent à diminuer de manière notable dans les lits 4 et 5, on a une 
augmentation des tractions au parement dans les lits 1, 2 et 3. Il est intéressant de noter que le 



































temps en années  
Figure 6-13 : Evolution des efforts de traction au parement en fonction du temps 
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6.2.5. Déplacement relatif à l’interface sol-armature 
La Figure 6-14 ci-dessous présente le déplacement horizontal du sol et des armatures à la fin 
de construction. On voit qu’ils sont toujours égaux et qu’en fin de construction on n’a donc 










































Figure 6-14 : Déplacement du sol et des armatures à la fin de construction 
 
La Figure 6-15 montre les déplacements relatifs à l’interaction sol-armature au bout de 115 
ans. A cette date, une partie des armatures des lits 7, 6 et 5 est entièrement corrodée (du côté 
du parement). La zone où le glissement est important recoupe la limite du coin de Coulomb 














































Figure 6-15 : Déplacement relatif à l’interface du sol et l’armature à 115 ans 
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6.2.6. Mode de ruine 
On a vu au paragraphe 6.2.3 que la vitesse de déplacement est très lente de 86 ans à 110 ans, 
en dépit de la rupture des lits 7 et 6. Le déplacement est ensuite nettement plus rapide . Au 
bout de 115 ans, on observe sur la Figure 6-16 (a) et (b) une déformée qui correspond 
clairement à une rupture en coin de Coulomb derrière le mur : un bloc triangulaire subit une 






Figure 6-16 : Allure de la déformée (a) et isovaleurs de la norme du vecteur déplacement (en m) (b) 
 au bout de 115 ans 
 
On notera que la ligne de rupture calculée sous l’effet de la corrosion diffère de la ligne de 
traction maximale présentée dans le paragraphe 6.2.4.2. La représentation de la déformation 
plastique dans le sol (Figure 6-17) montre qu’il apparaît une bande de cisaillement dédoublée 






Figure 6-17 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol au bout de 115 ans 
Ces bandes de forte déformation plastique ont tendance à se rejoindre ensuite (Figure 6-18). 
Même si la représentation en zones d’isovaleurs peut être trompeuse et que la comparaison 
entre les deux figures est difficile, on observe que les plus grandes déformations plastiques 
dans le sol se concentrent sur la bande du bas. 
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Figure 6-18 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol au bout de 115,5 ans 
 
6.3. Pollution initiale du remblai 
Après avoir présenté en détail les résultats obtenus pour le premier scénario de corrosion 
(associé au déversement de sels de déverglaçage), on s’intéresse au deuxième scénario, 
correspondant à une pollution initiale du matériau de remblai. On rappelle que pour ce 
scénario les armatures subissent une corrosion uniforme sur toute leur longueur, la perte par 
face en première année étant égale à 25 µm. La résistance à rupture et la raideur décroissent 
donc uniformément au cours du temps. 
6.3.1. Déroulement des calculs 
On a pu simuler l’évolution du mur sur une période de 175 ans après la construction : au-delà, 
le programme cesse de converger. Le déplacement du mur au bout de 175 ans atteint environ 
4 cm. La Figure 6-19 montre les tractions calculées dans les armatures en fin de construction 
et au bout de 175 ans : la répartition de traction présente pour  les lits 1 à 6 une traction 
maximale de l’ordre de 8,4 kN qui est égale à la résistance à rupture résiduelle : tous ces lits 
sont plastifiés. L’effort dans le lit 7 reste inférieur à la résistance résiduelle calculée. Il n’y a 
























































Figure 6-19 : Tractions calculées au bout de 175 ans (corrosion uniforme) 
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6.3.2. Evolution des tractions dans les armatures 
Le seuil définissant la résistance de l’armature s’abaisse uniformément dans cette simulation. 
La Figure 6-20 présente la dégradation de la force de traction dans le lit 2, situé en bas du 
mur. On observe que l’armature concernée ne plastifie pas avant 130 ans mais les efforts 
évoluent un peu en raison des changements dans les autres niveaux. À partir de 130 ans, la 
zone dans laquelle les armatures sont à leur limite de résistance s’étend progressivement 





































Figure 6-20 : Évolution des tractions dans les armatures du lit 2 
 
On rappelle qu’après 175 ans, toutes les armatures sont plastifiées, sauf celles du lit 7. A la 
différence du scénario précédent, il n’y aucun point où une armature soit entièrement 
corrodée pour la dernière étape de calcul qui ait donné une convergence acceptable.  
 
6.3.3. Déplacements du mur 
La  ci-dessous représente les déplacements horizontaux calculés pour le parement au cours du 
temps. Le mur commence à bouger tout d’abord en bas du mur au bout de  105 ans, mais très 
peu. La valeur maximale en tête du mur atteint 40 mm au bout de 175 ans.  







































On peut également s’intéresser à la vitesse de déplacement du mur (Figure 6-22) : le 
déplacement maximum se situe d’abord en bas du mur, au joint des deux premières écailles ; 
celui-ci se décale ensuite au joint suivant au bout de 150 ans ; puis c’est en tête que les 
déplacements deviennent les plus importants. On note aussi que la vitesse de déplacement 
augmente régulièrement de 105 ans à 172 ans, puis accélère très nettement à partir de 172 ans 
lorsque les armatures des six lits les plus bas sont plastifiées. Pendant 3 ans avant la rupture, 








































temps en années 
 




Figure 6-21 : Déplacement du parement en fonction des années 
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6.3.4. Répartition des efforts de traction 
Dans le cas de la corrosion uniforme, l’allure de la répartition de résistance résiduelle dans les 
armatures ne permet plus de définir un lieu des tractions maximales, parce que les tractions 
sont en fait à peu près constantes sur une partie des armatures, comme on l’a vu sur la Figure 
6-20. La Figure 6-23 représente seulement l’évolution de l’effort de traction au parement au 
cours du temps. Les armatures du lit 2 sont les premières à subir des déformations plastiques, 
à partir de 126 ans ; celles du lit 3 plastifient au bout de 145 ans. On observe des reports d’un 
lit d’armatures à un autre : ainsi, la traction augmente transitoirement dans les lits 1, 4, 5 et 6 
lorsque les lits voisins commencent à subir des déformations plastiques. Comme pour le 









































temps en années 
 
Figure 6-23 : Évolution des efforts au parement en fonction du temps 
 
6.3.5. Déplacement relatif à l’interface sol-armature 
La Figure 6-24 représente les déplacements relatifs à l’interface sol-armature pour les 
différents lits. Pour ce scénario, les résultats sont très différents du scénario précédent. A 
l’extrémité libre de ces armatures a lieu le glissement le plus important qui atteint 9 mm, 4,6 
et 1,5 mm pour les lits 7, 6 et 5 respectivement ; on peut interpréter ces résultats comme 
l’indice d’un arrachement progressif des lits supérieurs au cours des dernières années. Pour 
les lits du bas, on observe des valeurs non nulles au niveau du parement, que l’on attribue à 
l’imprécision des calculs lorsqu’on approche de la ruine de l’ouvrage. 
 





































Figure 6-24 : Déplacement relatif (mm) à l’interface sol/armature pour les différents lits au bout de 
175 ans 
 
6.3.6. Mode de ruine 
Au bout de 175 ans, la Figure 6-25 montre qu’il apparaît également un coin de Coulomb 
derrière le parement, comme dans le premier scénario, mais d’extension plus grande à la fois 
dans la direction verticale et la direction horizontale. 
  
(a) (b) 
Figure 6-25 : Allure du déplacement (a) et isovaleurs de la norme du vecteur de déplacement  
horizontal (en m) (b) au bout de 175 ans  
La représentation de la déformation plastique dans le sol (Figure 6-26) montre qu’il existe 
aussi une bande de cisaillement dédoublée, plus basse que dans le premier scénario. La limite 
du bloc en rupture ne part pas du pied du mur, en raison de l’encastrement de la première 
écaille du parement dans la semelle de fondation. Après 176 ans, on observe sur la Figure 
6-27 que les déformations plastiques se concentrent sur la seule ligne du haut. 
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Figure 6-26 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol au bout de 175 ans  
 
 
Figure 6-27 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol au bout de 176 ans 
 
6.4. Scénario de l’apport de sel par inondation 
Dans le troisième scénario, on suppose que le pied du mur est soumis à une inondation sur 
une hauteur de 1,5 m ; les armatures accrochées à la première écaille en bas du mur sont 
submergées. Elles subissent une corrosion uniforme avec une perte d’épaisseur par face au 
bout de la première année égale à A = 44 µm. Pour les autres lits, la corrosion se produit au 
rythme normal (A = 25 µm). 
6.4.1. Déroulement des calculs 
La Figure 6-28 montre que le lit 1 est entièrement corrodé au bout de 88 ans. Les lits plus 
hauts sont corrodés comme dans le deuxième scénario : les efforts de traction n’atteignent pas 
encore la résistance résiduelle. Cet âge de 88 ans est la limite pour laquelle on peut conduire 
les calculs. 






























































Figure 6-28 : Tractions dans les armatures après 88 ans : lit 1 corrodé entièrement 
 
6.4.2. Evolution des tractions dans les armatures 
La Figure 6-29 montre l’évolution des tractions dans le lit 1 telle qu’on peut les obtenir en 
relevant les efforts du milieu multiphasique à mi-hauteur de l’écaille (0,75 m au dessus de la 
base). L’évolution est progressive au cours du temps. La force maximale initiale vaut 12,6 
kN. Puis elle évolue à partir de 44 ans lorsqu’il y a le premier déplacement du mur. Elle 
s’élève ensuite jusqu’à 15,6 kN à 60 ans et c’est à ce moment que l’armature commence à se 





































Figure 6-29 : Évolution de la corrosion au lit 1 en fonction du temps (0,75 m au-dessus de la base) 
On a vu que l’armature 2 ne plastifie qu’au bout de 126 ans dans le cas de la corrosion 
uniforme. C’est donc l’apparition de déformations plastiques dans les renforcements de la 
zone immergée qui conduisent à la déformation du mur qui se produit à partir de 44 ans. Ce 
n’est pas incompatible avec une augmentation des efforts calculés dans le lit 1, à condition de 























































supposer que la première plastification du renforcement se produit dans la zone immergée 
mais pas au niveau où l’on relève les résultats.  
Cette augmentation de la traction dans le lit inférieur mérite d’être étudiée plus avant. On 
tente donc d’examiner les efforts dans les renforcements de manière plus détaillée, au niveau 
de 0,375 m et de 1,125 m de la base correspondant respectivement à la position réelle des 
armatures attachées à la première écaille dans un mur « réel ». Les figures 6-30 et 6-31 
montrent que l’évolution des tractions est différente entre ces deux lits. Le lit le plus haut (lit 
2r) est le plus tendu à la fin de la construction, et donc le premier concerné par la corrosion : 
à partir de 44 ans, la traction diminue. On note un report partiel sur la traction dans le lit le 
plus bas (lit 1r), qui est relativement peu chargé à la fin de la construction, et très loin de sa 






Figure 6-30 : Efforts de traction au niveau de 0,375 m de la base 
Figure 6-31 : Efforts de traction au niveau de 1,125 m de la base 







































La tension au parement évaluée à 0,75 m augmente donc de 24 % entre 44 et 60 ans alors que 
la moyenne des tensions évaluées à 0,375 m et de 1,125 m diminue de 25 %. Dans une telle 
situation, on ne peut donc pas se contenter d’interpréter les résultats en se basant sur la 
contrainte équivalente calculée à mi-hauteur de la première écaille avec le modèle 
multiphasique, et il convient de s’intéresser de manière plus fine aux variations dans la 
direction verticale des efforts dans les lits d’armatures. D’autre part, on peut considérer que 
l’on s’approche des limites de validité de l’approche multiphasique, dans la mesure où elle 
n’est pas adaptée aux situations dans lesquelles les efforts de traction dans les renforcements 
sont très différents entre deux inclusions immédiatement voisines.  
 
6.4.3. Déplacements du mur 
La Figure 6-32 représente le déplacement horizontal du parement. La corrosion du lit 1 étant 
plus rapide que celle des autres lits, le déplacement maximum se produit au niveau du joint 
entre les deux premières écailles. La première écaille ne bouge quasiment pas en pied de mur 
car elle est solidaire de la semelle de fondation, ce qui limite le déplacement (2,26 mm à 88 
ans) alors même que le lit d’armatures est entièrement corrodé. En revanche la première 
écaille bascule et entraîne dans le mouvement la deuxième écaille, bien que le deuxième lit 
d’armatures soit encore peu corrodé. On observe également un mouvement de déversement à 




La Figure 6-33 représente la vitesse de déplacement du mur en fonction du temps.  
Figure 6-32 : Déplacement du parement en fonction du temps 





























 temps en années 
 
Figure 6-33 : Déplacement horizontal maximal du parement en fonction du temps 
La valeur finale du déplacement est petite (2,26 mm), et la vitesse de déplacement, bien 
qu’elle augmente régulièrement du fait de la corrosion du lit 1, atteint seulement environ 
0,3 mm/an pour la dernière année (ce qui paraît problématique pour la détection des 
mouvements du mur). D’autre part, alors que dans les deux scénarios précédents, le 
déplacement maximum se produisait en tête dans ce scénario, on observe ici un mode de 
déformation différent, qui se traduit par le fait que le déplacement en tête vaut seulement un 
tiers du déplacement maximum. 
 
6.4.4. Répartition des efforts de traction 
La Figure 6-28 montre nettement la redistribution de l’effort de traction dans les lits 2, 3, et 4 
due à la corrosion du lit 1 au bout de 88 ans. La Figure 6-34 permet de préciser l’évolution 
temporelle. La traction dans le lit 1 commence à évoluer dès 44 ans et induit une 
augmentation de traction dans le lit 2, en particulier à partir de 60 ans, lorsque les tractions 






































temps en années  
Figure 6-34 : Évolution des tractions maximales en fonction du temps 
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L’ensemble des lignes de traction maximale en fonction du temps sur la Figure 6-35 montre 



































Figure 6-35 : Evolution de la ligne de traction maximale en fonction du temps 
 
6.4.5. Déplacement relatif à l’interface sol-armature 
Les déplacements relatifs à l’interface sol-armature calculés au bout de 88 ans sont très petits 
pour tous les lits (Figure 6-36) ; la valeur maximale, trouvée sur le lit 2 au parement, ne vaut 
qu’un dixième de millimètre. Il est difficile de relier simplement les déplacements relatifs 
obtenus au mécanisme de rupture du mur dans le cas de ce scénario, ce qui suggère que c’est 
la rupture du sol dans la couche inondée qui provoque la ruine de l’ouvrage. 
 



































Figure 6-36 : Déplacement relatif à l’interface du sol et l’armature au bout de 88 ans 
 
6.4.6. Mode de ruine 
La Figure 6-37 montre que la déformation du mur se concentre en bas du mur après la 
corrosion entière du lit 1, que la première écaille se déplace mais est retenue par la fondation 
du parement. Il est intéressant de noter que cette liaison fondation/première écaille joue un 






Figure 6-37 : Allure de déplacement (a) et isovaleurs de la norme du vecteur déplacement (en m) (b) 
au bout de 88 ans  
 
La Figure 6-38 représente la déformation plastique dans le sol. Elle se concentre autour du 
joint entre les deux premières écailles. Il est donc clair que la modélisation du parement joue 
un rôle important dans les déplacements de l’ouvrage dans le cas présent.  
D’autre part, la valeur maximale de la déformation plastique reste relativement faible, de 
l’ordre de 1%. Il est difficile dans ce cas de savoir si la non-convergence du processus itératif 
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de calcul des déformations plastiques traduit réellement la ruine de la structure, ou un 
problème local dans le maillage que l’algorithme ne parvient pas à résoudre. On peut donc 
imaginer que des difficultés numériques interrompent prématurément l’analyse numérique du 




Figure 6-38 : Isovaleurs de la déformation plastique dans le sol au bout de 88 ans 
 
6.5. Scénario de l’apport de sel par les embruns 
6.5.1. Déroulement des calculs 
On rappelle que l’on a choisi de représenter l’effet des embruns par une zone de 1,5 m de 
long derrière le parement, dans laquelle il se produit une corrosion accélérée, que l’on traduit 
par une perte d’épaisseur par face au bout de la première année égale à A = 44 µm. En dehors 
de cette zone, la corrosion se produit au rythme normal (A = 25 µm). 
Comme dans le scénario de la pollution initiale du sol, les calculs ne convergent plus au bout 
de 75 ans, avant qu’aucun lit d’armatures ne présente une zone entièrement corrodée. Après 
75 ans, les armatures des lits de 1 à 5 ont commencé à subir des déformations plastiques et les 
tractions sont égales aux résistances résiduelles dans la zone d’agressivité (Figure 6-39). 
 

























































Figure 6-39 : Tractions dans les armatures au bout de 75 ans 
 
6.5.2. Evolution des tractions dans les armatures 
La Figure 6-40 ci-dessous représente l’évolution des forces de traction au cours du temps 
pour les armatures du lit 1 situé en bas du mur.  
On rappelle que le seuil définissant la résistance à la rupture de l’armature s’abaisse 
uniformément dans la zone d’impact des embruns et dans la zone située en arrière, avec deux 
vitesses de corrosion différentes. Pour le lit 1, l’évolution des tractions est analogue à celle 
obtenue pour le scénario de l’inondation. L’effort maximum vaut 12,6 kN en fin de 
construction et n’évolue pas pendant 44 ans. Puis il s’accroît jusqu’à ce que la résistance 
résiduelle soit atteinte, au bout de 60 ans. A partir de ce moment, les courbes ont une partie 





































Figure 6-40 : Dégradation du lit 1 en fonction du temps 
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L’évolution de l’effort de traction sur le lit 4 représentée sur la Figure 6-41 diffère un peu de 
celle du lit 1 : jusqu’à 60 ans, cette armature n’est pas dans un régime plastique. A partir de 
65 ans, le maximum de traction ne se produit pas au parement mais dans la zone soumise à 
une corrosion moindre, ce que l’on trouve également sur les lits 2, 3 et 5. Ce mécanisme a 





































Figure 6-41 : Dégradation du lit 4 en fonction du temps 
 
On a évalué l’allongement moyen de l’armature du lit 3 au bout de 75 ans dans la partie 
plastifiée. L’allongement calculé est environ 3% : on se rapproche donc de l’allongement à 
partir duquel il y a rupture fragile ( on a choisi pour les calculs une valeur de 4%). On peut 
penser que c’est ce critère qui empêche de continuer les calculs une année de plus.  
 
6.5.3. Déplacements du mur 
La Figure 6-42 montre la déformation du mur au cours du temps. Le premier déplacement du 
mur se produit au bout de 44 années.  
 







































Figure 6-42 : Déplacement horizontaux cumulés du parement en fonction des années 
 
Au début de l’évolution du mur, c’est au niveau du joint entre les deux écailles les plus basses 
que se produit le déplacement maximal. Mais sa valeur reste faible : 0,09 mm au bout de 50 
ans et 0,9 mm après 60 ans, soit 10 fois plus. A partir de 60 ans, le déplacement est plus 
important au niveau du joint entre la deuxième et la troisième écaille qu’entre la première et 
la deuxième. A partir de 67 ans, le déplacement est maximal en tête du mur. 
La Figure 6-43 représente l’évolution du déplacement à trois niveaux z = 1,5 m, z = 3 m et 
z = 10,5 m. Au bout de 66 ans, les trois courbes se croisent : les déplacements du parement 
sont maximaux au niveau 1,5 m avant cette date ; mais après cette année, le maximum se 
trouve en tête de mur à 10,5 m. On constate donc une évolution complexe des déplacements 
































































temps en an ées 
 
Figure 6-43 : Déplacements horizontaux du parement en fonction du temps 
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La Figure 6-44 montre la vitesse du déplacement de la tête du mur et la vitesse de 
déplacement maximale. Les vitesses calculées ne dépassent le millimètre par an qu’en toute 

































Figure 6-44 : Vitesse de déplacement du parement en fonction du temps 
 
6.5.4. Répartition des efforts de traction 
La Figure 6-45 montre que la ligne de traction maximale évolue fortement au cours du temps 
et tout particulièrement après environ 65 ans, lorsque les armatures de la partie soumise aux 
embruns parviennent à la résistance à rupture résiduelle. La ligne des tractions maximales 































Figure 6-45 : Évolution de la ligne de traction maximale en fonction du temps 
 
La Figure 6-46 représente l’évolution de la traction maximale calculée dans chaque lit. Dans 
certains lits, la traction maximale augmente avant d’être limitée par la résistance à rupture. A 
partir de 70 ans, les lits 1 à 4 ont la même force de traction maximale, qui est la résistance à 
la rupture résiduelle. 
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Figure 6-46 : Évolution des efforts de traction au parement dans les lits d’armatures 
 
6.5.5. Déplacement relatif à l’interface sol-armature 
La Figure 6-47 représente le déplacement relatif à l’interface sol-armature des lits. On 
observe que des phénomènes particuliers sur les lits 1 à 5, autour de la limite de la zone 
d’agressivité des embruns. A ces endroits le remblai glisse sur les armatures, et la friction à 
l’interface est entièrement mobilisée. Au contraire, du côté de l’extrémité libre, les armatures 







































Figure 6-47 : Déplacement relatif à l’interface du sol et l’armature au bout de 75 ans 
 
6.5.6. Mode de ruine 
La Figure 6-48 représente le déplacement du mur au bout de 75 ans qui se produit sur toute la 
hauteur du mur. On observe aussi un fort « tassement » en tête du mur et qui, prolongé dans 
le sol ordinaire derrière le remblai renforcé. 
 




Figure 6-48 : Allure du déplacement (a) et isovaleurs de la norme du vecteur de déplacement  
au bout de 75 ans (en m) 
 
La Figure 6-49 montre que les déformations plastiques dans le sol ne se développent que dans 
la partie à gauche, vers en bas. Il se forme une bande de cisaillement faisant un angle de 
l’ordre de 60 degrés avec l’horizontale : elle ne se prolonge pas dans la partie droite du mur 
où la corrosion est plus lente. Le calcul montre aussi que la déformation plastique reste nulle 
en haut du mur au voisinage du parement ; on peut donc imaginer un mécanisme de rupture 
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6.6. Comparaison des scénarios 
Après avoir examiné en détail les résultats obtenus pour les différents scénarios de corrosion, 
on se propose de comparer les différents cas en s’appuyant sur les outils d’analyse que nous 
avons utilisés précédemment : durée de vie, déplacements, mode de ruine.  
 
6.6.1. Durée de vie 
Plusieurs possibilités se présentent pour définir la durée de vie d’un ouvrage, soumis à un 
scénario de corrosion donné : 
 - une définition possible de la durée de vie est la durée pour laquelle on parvient à la 
corrosion complète d’une armature en au moins un point ; 
 - on peut aussi proposer de déterminer la durée de vie sur une base numérique, en la 
définissant comme la durée au bout de laquelle le processus de calcul ne converge plus ;  
 - par ailleurs, on peut également déterminer la durée de vie de l’ouvrage T’s 
conformément à NF P94-270, comme la durée au bout de laquelle la condition K.Δe/e0 < 0,5 






⎡ ⎤⎛ ⎞= +⎜ ⎟⎢ ⎥⎝ ⎠⎣ ⎦  
(6-1)
Le respect de cette condition est exigé par la norme (cf. paragraphe 2.4.5).  
Les deux derniers critères ont en commun de ne pas dépendre de la distribution des efforts 
calculée en fin de construction.  
Le Tableau 6-1 suivant montre la grande différence de la durée de vie entre les scénarios. La 
condition de limitation de la perte d’épaisseur à 26,3% de l’épaisseur initiale est clairement la 
plus stricte, comme on pouvait s’y attendre. 
 
 Tableau 6-1 : Durée de vie du mur sous l’effet de la corrosion (en ans) 









1 apport de sel de déverglaçage 115 91,6 34,3 
2 pollution initiale du remblai 175 209 78 
3 apport de sel par inondation 88 88 33 
4 apport de sel par les embruns 75 88 33 
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On peut comparer les durées de vie données par les deux premiers critères : 
 - pour le scénario 1, la limite d’enchaînement des calculs donne une durée de vie 
supérieure à la condition de corrosion complète en un point ;  
 - pour le scénario 3, les deux conditions donnent la même durée de vie ; 
 - pour les scénarios 2 et 4, la limite d’enchaînement des calculs donne une durée de vie 
inférieure.  
On peut observer que, dans les scénarios 2 et 3, de grandes zones sont soumises à la même 
corrosion et quand ponctuellement on arrive à la corrosion complète, c’est en fait tout un 
linéaire d’armatures qui est entièrement corrodé.  
Pour le scénario 4, on soupçonne la condition de rupture fragile d’empêcher la poursuite des 
calculs au delà de 75 ans. 
 
6.6.2. Déplacements du mur 
Le Tableau 6-2 montre, pour les différents scénarios, la date pour laquelle se produit le 
premier déplacement, la première corrosion complète d’un tronçon d’armature, et la fin du 
calcul, avec la valeur des déplacements calculés dans ces deux derniers cas. Dans la dernière 
colonne, on évalue la durée ΔT qui s’écoule entre le moment où la vitesse de déplacement 
maximale du mur dépasse 1 mm/an et la dernière année pour laquelle le calcul converge.  
 
 Tableau 6-2 : Déplacement maximum à des instants particuliers pour les quatre scénarios 
(déplacement à partir de la fin de construction) 
 
Scénario Début des 
déplacements 
Première corrosion totale Fin du calcul ΔT 
(ans) 





déverglaçage 86 91,6 0,09 115 36,3 5 
pollution initiale 105 - - 175 40,2 3 
inondation 44 88 0,2 88 2,3 0 
embruns 44 - - 75 7,8 1 
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De manière générale, on souligne que les déplacements calculés sont faibles à la fin du calcul 
(quarante millimètres pour les scénarios qui conduisent aux valeurs les plus importantes, et 
nettement moins pour les deux autres scénarios.  
L’intervalle de temps sur lequel la vitesse de déplacement dépasse 1 mm par an avant la ruine 
de l’ouvrage est également généralement assez court ; même si dans le cas du scénario 3, il 
semble que la fin du calcul soit liée à l’atteinte d’un allongement plastique de 4% dans 
certaines armatures, qui conduit à une rupture fragile, dont on a vu qu’elle est mal gérée 
numériquement dans les calculs qu’on a effectués. 
 
6.6.3. Evolution des tractions dans les armatures 
Du fait que la variation spatiale de l’intensité de la corrosion représentée par coefficient A, 
les armatures en haut du mur sont rompues localement pour le premier scénario. Dans le 
scénario de l’inondation, on parvient aussi à une corrosion totale des armatures du lit le plus 
bas. Dans les autres scénarios, les armatures subissent une corrosion uniforme, 
éventuellement par tronçons, mais le calcul s’interrompt avant que la corrosion ne soit totale 
en aucun point.  
En considérant le déplacement relatif à l’interface sol-armature, on remarque que dans 
certains scénarios, les lits du haut ont tendance à être arrachés de la zone résistante du côté de 
l’extrémité libre (voir les figures 5-25, 5-35 et 5-46). Néanmoins les ordres de grandeur des 
déplacements relatifs sont assez différents d’un scénario à l’autre. Dans les scénarios de 
déverglaçage et des embruns, il y a aussi un glissement sol-armature important du côté 
gauche près du parement. 
 
6.6.4. Mode de ruine du mur 
Les déplacements les plus importants se produisent dans la moitié supérieure du mur pour le 
premier scénario (Figure 6-16). Dans les deuxième et quatrième scénarios, le parement se 
déplace quasiment uniformément sur toute sa hauteur (figures 6-25 et 6-48), tandis que ce 
déplacement se concentre en bas du mur pour le troisième scénario (figure 6-37). Ces 
résultats montrent que les résultats obtenus numériquement présentent des différences selon 
le scénario examiné. On peut aussi envisager, si l’on dispose de moyens expérimentaux pour 
détecter les déformations du mur, d’identifier les mécanismes de corrosion qui se 
développement au cours du temps.  
Dans la même optique, on observe que des tassements se produisent derrière le parement. En 
fonction de l’étendue de la zone concernée par ses tassements, on pourrait identifier celle du 
mécanisme de rupture (coin de Coulomb débouchant en pied ou à mi-hauteur du mur), et par 
là, se faire une idée de la répartition des zones dans lesquelles les armatures sont en limite de 
résistance. 
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6.7. Conclusion 
Nous avons étudié quatre scénarios de corrosion qui modélisent les effets de l’infiltration de 
sel de déverglaçage, d’une pollution initiale du remblai, d’une inondation par de l’eau de mer, 
ou d’un apport de sel par des embruns. Du point de vue de la modélisation, la différence entre 
les scénarios est la répartition spatiale de la vitesse de corrosion.  
L’utilisation du modèle multiphasique implanté dans le programme de calcul par éléments 
finis CESAR-LCPC a permis d’étudier les quatre scénarios proposés, et d’enchaîner des 
calculs jusqu’à des déplacements allant jusqu’à quelques centimètres. Les résultats ont été 
jugés acceptables lorsque les efforts dans les armatures présentent un effort nul à l’extrémité 
libre et des variations le long de l’armature compatibles avec le frottement sol /armature. Les 
calculs ont pu être menés jusqu’à des déformations plastiques importantes des armatures. De 
manière heuristique, on a retenu comme estimation de la durée de vie, la durée pendant 
laquelle on a pu effectuer les calculs de manière satisfaisante. Cette estimation s’avère très 
supérieure au temps pendant lequel l’ouvrage respecte les conditions de la norme.  
Dans tous les scénarios on a identifié des reports d’efforts d’une armature à une autre, mais 
ce report reste généralement assez faible.  
Il est intéressant de souligner que, dans les simulations numériques, la ruine de l’ouvrage 
n’est pas directement reliée à la corrosion complète d’une partie des armatures. Ainsi, le 
scénario correspondant à l’apport de sel de déverglaçage permet de poursuivre le calcul après 
la corrosion complète de plusieurs sections d’armatures. Pour le scénario d’inondation du 
pied du remblai, la fin de la possibilité d’enchaîner les calculs coïncide avec la corrosion 
complète des d’armatures de la zone immergée. Pour les autres scénarios, l’enchaînement des 
calculs est interrompu avant la corrosion complète d’une section. Cette observation montre 
que le fonctionnement global du mur repose sur l’interaction du remblai avec les armatures 
dans l’ensemble de la zone renforcée : il n’est donc pas surprenant que l’ouvrage puisse être 
conduit à la ruine avant que certaines armatures ne soient complètement corrodées.  
On a également constaté une évolution de la localisation des déplacements maximaux du 
parement et des déformations plastiques au cours du processus de corrosion : les 
caractéristiques mécaniques des armatures évoluent au cours du temps et cela se traduit par 
une évolution du mode de déformation de l’ouvrage.  
On trouve également des déplacements en fin de durée de vie très variables d’un scénario à 
l’autre. Les modes de rupture sont aussi assez différents : on peut obtenir un coin de Coulomb 
débouchant au pied du parement, ou à mi-hauteur du parement, ou encore un mécanisme 
local de basculement de la première écaille (dans le scénario de l’inondation).  
L’ensemble des résultats montre une complexité certaine des phénomènes avec une influence 
forte du scénario de corrosion. Elle incite à réaliser des études paramétriques supplémentaires 
pour confirmer que certaines conclusions ne sont pas directement liées à la procédure de 
modélisation numérique, mais reflètent la physique du problème étudié. 
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7 Chapitre 7 
 Effet de divers paramètres 
 
7.1. Introduction 
Ce chapitre présente un certain nombre d’études paramétriques visant à cerner l’influence de 
certains paramètres sur les résultats des simulations numériques. Nous utiliserons le scénario 
de référence (pollution par le sel de déverglaçage) et nous ferons varier un paramètre. Les 
paramètres envisagés sont :  
• Sur le scénario : 
o une vitesse de corrosion maximale accrue ; 
• Sur les techniques de simulation utilisées dans la modélisation par éléments finis : 
o l’effet du type de modélisation du joint entre les écailles ; 
o l’effet du type de modélisation de l’attache entre écaille et armature ; 
• Sur les paramètres de résistance mécanique : 
o l’effet de la cohésion du sol ; 
• Sur les charges appliquées au système : 
o l’effet d’une surcharge en tête ; 
o l’effet d’une augmentation de la masse volumique.  
Dans tous les cas, la démarche consiste à évaluer la sensibilité vis-à-vis de ces paramètres des 
principales caractéristiques du comportement de l’ouvrage (effort dans les armatures, 
déplacement du parement, déformations plastiques). Toutefois ces paramètres n’ont pas tous 
le même statut : il peut s’agir de paramètres physiques éventuellement mesurables ou de 
paramètres ad hoc qui ont été introduits pour prendre en compte des phénomènes complexes 
qui ne sont pas modélisés dans le détail. C’est le cas des paramètres introduits pour modéliser 
le joint entre les écailles d’une part et la liaison entre écaille et armature d’autre part. 
 
7.2. Effet d’une vitesse de corrosion maximale plus élevée 
7.2.1. Présentation du scénario étudié 
On reprend ici le schéma de corrosion du scénario de référence (pollution par le sel de 
déverglaçage) mais avec une valeur maximale de la vitesse de corrosion plus élevée. On 






































prend Amax=101µm (Amax est la perte d’épaisseur pour la première année). L’analyse de la 
base de données Profractal/CETE de l’Est a montré que dans certains cas, ce paramètre peut 
prendre des valeurs très élevées. On se propose ici essentiellement de comparer le scénario de 
référence (Amax=44 µm) avec cette variante très pénalisante (Amax=101 µm). 
 
 
7.2.2. Évolution des efforts de traction dans les armatures 
Les ruptures des lits d’armature supérieurs 7, 6 et 5 se produisent respectivement après 27, 32 
et 40 ans. Au bout de 43 ans, le lit supérieur est entièrement corrodé sur une longueur de 
1,5m à partir du parement (Figure 7-1). 
 
 
La Figure 7-2 (a) présente l’évolution des forces de traction au parement et la Figure 7-2 (b) 
celle des forces de traction maximale. Ces figures montrent le report des efforts d’un lit 
d’armature à l’autre quand la corrosion progresse : après le premier déplacement du parement 
à 24 ans, dans le lit 7, la force de traction au parement et la traction maximale diminuent ; les 
efforts sont reportés dans le lit 6, où les tractions augmentent légèrement. 
 
Figure 7-1 : Efforts de traction dans les armatures après 43 ans  



















































































































































La Figure 7-3 présente la répartition de la force de traction en fonction de la profondeur en 
fonction du temps : la traction au parement (a) et la traction maximale (b) au bout de 27 ans, 
32 ans et 43 ans. Ces dates correspondent à la rupture des lits d’armatures 7, 6 et 5 
respectivement. La traction maximale évolue très peu (b), alors que la traction au parement 





Figure 7-2 : Evolution des efforts de tractions dans les armatures en fonction du temps 
(a) Traction au parement ; (b) Traction maximale 
Figure 7-3 : Evolution des tractions en fonction de la profondeur 
(a) Traction au parement ; (b) Traction maximale 
































































































































7.2.3. Déplacement du mur 
Nous donnons successivement les différents profils de déplacement du mur et la vitesse de 
déplacement en fonction du temps. 
  
Le premier déplacement non nul obtenu dans le calcul a lieu à 24 ans. On observe sur la 
Figure 7-5 que l’allure de l’évolution pour ce cas ressemble à celle du cas où Amax=44 µm 
(chapitre 5, figure 5-8) : le déplacement s’accroît lentement de 24 à 37 ans, puis s’accélère 
entre 37 ans et 43 ans. La durée de vie est plus courte. 
 
La courbe ci-dessous donne la vitesse de déplacement en fonction du temps. Les dates pour 
lesquelles on parvient à la corrosion totale des armatures d’un lit au parement ne 
correspondent pas à une modification significative de la vitesse de déplacement du mur. Le 
maximum de la vitesse de déplacement ne se situe pas toujours à 10,5 m. Dans certains cas, il 
se trouve au niveau z = 7,5 m. 
Figure 7-4 : Déplacement du parement en fonction du temps 
(a) Déplacement de 24 à 43 ans ; (b) Zoom de déplacement de 24 à 30 ans 
Figure 7-5 : Evolution du déplacement du parement en fonction du temps 





































7.2.4. Comportement de ruine 
A partir de 37 ans, on voit se développer un coin de Coulomb au niveau d’un joint d’écaille 
(à 3m depuis la surface) ; Le mécanisme se développe ensuite en devenant un peu plus 
profond à 39 ans (Figure 7-7).  
 
 
A 43 ans (Figure 7-8) les déplacements ont beaucoup augmenté mais la déformée garde la 
même allure. La bande de cisaillement a tendance à se décaler vers le bas en partant du joint 
suivant (à 4,5 m depuis la surface). 
 
(a) (b) 
Figure 7-6 : Vitesse de déplacement du parement en fonction du temps 
Figure 7-7 : Déformation plastique dans le sol à 37 et 39 ans 
Figure 7-8 : Évolution du mur à 43 ans 
(a) Déformation du mur ; (b) Déformation plastique dans le sol 
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7.2.5. Comparaison avec le scénario de référence 
Les deux différences avec le scénario de référence sont les suivantes : une corrosion 
beaucoup plus rapide et des contrastes de corrosion plus importants même s’ils sont 
distribués de la même manière dans les deux cas. On a donc des scénarios proches à un 
facteur temps près : traction dans les armatures, déplacements… La vitesse de déplacement 
est nettement plus rapide. On observe toutefois quelques différences qualitatives dues au 
contraste de vitesse de corrosion : ainsi les efforts dans les lits 2, 3 et 4 restent plus élevés que 
dans le cas de référence juste après la rupture du lit 5 (en comparant entre la Figure 7-1 et la 
Figure 5-3). 
 
7.3. Effet de l’articulation entre écailles 
7.3.1. Présentation des différents ensembles de paramètres étudiés 
Dans ce qui précède, on a modélisé le joint entre deux écailles par un élément particulier 
auquel on a attribué un comportement élastique et un module beaucoup plus faible que celui 
du béton. Cette approche peut sembler discutable, mais il est difficile de préciser quelles 
caractéristiques doivent être utilisées pour mieux rendre compte du comportement du joint. 
Le but de ce paragraphe est de tester l’influence de ce paramètre.  
On a adopté un modèle élastoplastique, de type Tresca, avec une cohésion variable, pour 
contrôler le frottement maximal qui peut être supporté par le joint situé entre deux écailles. Il 
est raisonnable de supposer que cette cohésion dépend de l’effort normal exercé sur le joint. 
On a donc choisi une valeur qui varie à peu près linéairement avec la profondeur. On a opté 
pour deux distributions de ce paramètre assez peu contrastées, présentées dans le Tableau 
7-1. 
Il faut également choisir un module d’élasticité : on a retenu deux valeurs qu’on a combinées 
avec les deux séries de valeurs pour la cohésion. 
On compare les résultats avec un élément de joint purement élastique. Un tel élément est plus 
simple mais a l’inconvénient de pouvoir supporter en se déformant des efforts arbitraires et 
donc de renforcer le mur de manière irréaliste. 
















































Tableau 7-1 : Caractéristiques mécaniques des joints entre les écailles 
 
Nom de joint Loi de comportement Caractéristiques 
J-Elas_E10 Élastique linéaire ρ = 20 kN/m3  / E  = 10 MPa  /  ν = 0,2 
J5c_E10 Elastoplastique (Tresca)
ρ = 20 kN/m3  / E = 10 MPa  /  ν = 0,2 
cohésion des joints de bas en haut 
C=95 ; 79 ; 63 ; 47 ; 32 ; 16 ; 16 kPa 
J20c_E10 
Elastoplastique (Tresca) ρ = 20 kN/m3  / E = 10 MPa  /  ν = 0,2 
cohésion des joints de bas en haut 
c= 108 ; 90 ; 72 ; 54 ; 36 ; 18 ; 18 kPa 
J20c_E1 
Elastoplastique (Tresca) ρ = 20 kN/m3  / E = 1 MPa  /  ν = 0,2 
cohésion des joints de bas en haut 
c= 108 ; 90 ; 72 ; 54 ; 36 ; 18 ; 18 kPa 
J20c_E1000 
Elastoplastique (Tresca) ρ = 20 kN/m3  / E = 1000 MPa  /  ν = 0,2 
cohésion des joints de bas en haut 
c= 108 ; 90 ; 72 ; 54 ; 36 ; 18 ; 18 kPa 
 
7.3.2. Effort de traction dans les armatures 
La répartition des forces de traction dans les armatures dépend très peu de la modélisation du 
joint. A titre d’exemple, la Figure 7-9 et la Figure 7-10 présentent respectivement la force de 
traction dans les armatures à la fin de la construction et au bout de 115 ans, soit après la 
rupture de trois lits d’armatures, pour des joints élastiques linéaires et des joints plastiques 





Figure 7-9 : Comparaison des efforts de traction dans les armatures  
à la fin de construction  








































































7.3.3. Déplacement du mur 








Comme attendu, on trouve des déplacements plus importants si le module d’élasticité est plus 
faible et si les valeurs de cohésion sont plus faibles.  
Les différents ensembles de paramètres donnent des déplacements du parement avec peu de 
déformations des écailles. Jusqu’à 107 ans, l’ampleur de déplacements ne dépend quasiment 
pas du choix des paramètres retenus. Pour le cas où le module d’élasticité du joint vaut 
1000 MPa, on a une petite différence dans les résultats (mais ce choix n’est sans doute pas le 
plus réaliste).  
Figure 7-11 : Déplacements du parement aux années typiques pour les types des joints 






























Figure 7-10 : Comparaison des efforts de traction dans les armatures à 115 ans 
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Les résultats à 115 ans sont plus dispersés. Il y a une différence qualitative entre les joints 
élastiques et les joints élastoplastiques. Pour des joints élastoplastiques, le modèle autorise en 
principe un certain glissement d’une écaille par rapport à ses voisines. Pour les paramètres 
que l’on a testés, ce glissement est négligeable. En revanche, les caractéristiques du joint ont 
une influence sur le déplacement maximal de la paroi.  
 
7.3.4. Conclusions 
L’étude montre que les propriétés que l’on attribue au joint ont une influence non négligeable 
sur les déformations dues à la corrosion à très long terme, juste avant la rupture. L’influence 
reste plus modérée sur les déformations calculées au bout de 107 ans. 
Nous avons adopté une démarche empirique. La constitution du parement par écailles 
superposées est un argument pour écarter la modélisation de joints purement élastiques afin 
d’éviter de transformer ce parement en paroi continue. Toutefois, la résistance du joint 
semble influer assez peu sur les tractions même pour des états de corrosion avancés. On peut 
donc considérer que l’ensemble de paramètres J20c_E10 constitue un compromis acceptable. 
Des investigations complémentaires sur ce sujet restent à réaliser.  
 
7.4. Effet de l’attache entre sol-armature 
7.4.1. Problématique, choix des valeurs des paramètres 
La conception de la liaison entre écailles et armatures a évolué au cours du temps et nous 
n’avons pas pu réunir de données précises sur son comportement mécanique et sa mise en 
œuvre, notamment la présence d’un inévitable jeu initial lors de la pose, rattrapé lors de la 
mise en tension des armatures.  
Nous proposons de modéliser la souplesse de l’accrochage ainsi que le rattrapage du jeu par 
la présence d’un ressort entre l’armature et l’écaille. Nous avons retenu deux valeurs de ce 
paramètre : 20MN/m ou 100000MN/m. La deuxième valeur correspond à une liaison très 
raide, la première est basée sur l’idée d’un déplacement de l’ordre de 1 mm pour une mise en 
tension de 20kN.  
 
7.4.2. Évolution des efforts de traction dans les armatures 
Nous donnons ci-après les valeurs des tractions dans les armatures dans les deux cas à la fin 
de la construction et à 115 ans pour les deux valeurs de la raideur de l’attache.  




















































































Les valeurs maximales des tractions sont presque toujours identiques sauf pour le lit inférieur. 
Dans le cas d’une raideur élevée, les valeurs des tractions au parement calculées en fin de 
construction sont systématiquement supérieures à celles obtenues pour une attache plus 
souple. Cela se traduit par un décalage de ligne de traction maximale (Figure 7-14), qui est 
plus proche des courbes utilisées par les normes ou les guides dans le cas de l’attache souple.  
 
Figure 7-12 : Comparaison des efforts de traction dans les armatures  
à la fin de construction pour deux types d’attache sol-armature 
Figure 7-13 : Comparaison des efforts de traction dans les armatures au bout de 115 ans 



























































































































En revanche, on observe une convergence des deux solutions quand la corrosion devient 
importante, ce qui diminue l’acuité du choix de ce paramètre dans le cas de notre étude. Les 
courbes ci-après (Figure 7-15) précisent ce résultat : au fur et à mesure de la rupture des 
armatures et du développement de déformations plastiques les deux cas se rapprochent (sauf 
pour le lit du bas). D’autre part, il est clair que la rigidité de l’attache ne joue plus quand 
l’armature est entièrement corrodée au niveau du parement.  
 
 
Figure 7-15 : Comparaison de l’évolution des tractions en fonction du temps 
(a) traction au parement ; (b) traction maximale 
Figure 7-14 : Lignes de traction maximale à la fin de construction et après 115 ans 




























7.4.3. Déplacement du mur 
Les déplacements au niveau du parement sont toujours supérieurs pour l’attache la plus 
souple (Figure 7-16) ce qui est conforme à ce que l’on pouvait attendre. La différence de 
déplacement est de 5,8 mm au bout de 115 années (soit une différence relative d’à peu près 
15%). Il est cependant intéressant de relever cette différence à 115 ans, puisqu’alors les trois 





Le paramètre de raideur de l’attache a une influence sur la position de la ligne des tractions 
maximales à la fin de la construction, et l’étude des efforts en fin de construction semble 
indiquer qu’une raideur modérée est un peu plus représentative du lieu des tractions 
maximales généralement accepté. En revanche, la raideur de l’attache n’est pas un paramètre 
crucial si on s’intéresse avant tout aux situations très corrodées. Ici aussi, une modélisation 
mécanique plus fine pourrait conduire à des justifications mieux étayées des choix de 
modélisation.  
 
7.5. Effet de la cohésion du sol 
7.5.1. Introduction 
Les matériaux de remblai recommandés pour la construction des ouvrages sont en principe 
dépourvus de cohésion. L’introduction d’une cohésion non nulle est cependant nécessaire 
Figure 7-16 : Déplacement du parement dû aux deux types d’attache 
 au bout de 115 ans 



























































pour de raisons pratiques de réalisation des calculs : elle peut améliorer nettement la 
convergence numérique. Il faut donc apprécier le biais que cela peut introduire sur les 
résultats. On se propose de comparer les résultats obtenus pour deux valeurs : 0 et 10 kPa.  
 
7.5.2. Traction dans les armatures 
Les tractions dans les armatures (Figure 7-17) s’avèrent nettement différentes dans les deux 
cas : quantitativement les tractions sont plus grandes dans le cas sans cohésion que ce soit à la 
fin de la construction ou au bout de 91,6 ans, qualitativement la répartition de l’effort le long 
d’une armature est aussi différente avec une baisse de la traction au niveau du parement 




Les figures 7-18 (a, b et c) représentent la ligne de traction maximale et la répartition des 
forces de traction maximum sur les lits en fonction de la profondeur, avec ou sans cohésion. 
On observe sur la figure (a) que la zone active est plus étroite dans le cas sans cohésion que 
dans l’autre cas, à la fin de la construction comme au bout de 91,6 ans. Par ailleurs, toutes les 
tractions calculées dans le cas sans cohésion sont plus grandes que dans l’autre cas. 
Figure 7-17 : Forces de traction dans les lits d’armatures à la fin de la construction et à 91,6 ans 
(a) sol avec la cohésion ; (b) sol sans cohésion 














































































































Il est intéressant de comparer les contraintes verticales (σy) et les contraintes horizontales (σx) 
du long du parement dans le remblai renforcé pour les deux cas (Figure 7-19). L’effet du 
renforcement du remblai se traduit par un angle de frottement interne « apparent » supérieur à 
l’angle de frottement interne du sol. De plus, le mur est a priori plus résistant lors que son sol 






Figure 7-18 : Ligne de traction maximale (a) et la répartition des forces de traction maximum  
en fonction de la profondeur (b, c)
Figure 7-19 : Relation entre des contraintes verticales et des contraintes horizontales  
en fonction de la profondeur du mur (coupe verticale à 1,5 m au parement) 
























































































7.5.3. Déplacement du mur 
Les déplacements du mur (Figure 7-20) dépendent fortement de l’hypothèse faite sur la 
cohésion. A la rupture du lit supérieur (au bout de 91,6 ans), le calcul sans cohésion donne un 
déplacement important en tête alors que le calcul avec cohésion donne un déplacement 
beaucoup plus limité.  
 
 
Les calculs enchaînés montrent que le premier déplacement du parement se produit plus tôt, 
vers 70 ans, dans le calcul sans cohésion, au lieu de 86 ans dans l’autre cas. L’allure des 
déplacements à la paroi (Figure 7-21) est aussi très différente. Dans le calcul avec cohésion le 
haut du parement subit pratiquement une translation, alors que l’autre calcul donne plutôt une 
cinématique de rotation.  
 
Figure 7-20 : Comparaison des déplacements du parement au bout de 91,6 ans 
Figure 7-21 : Comparaison des déplacements du parement en fonction du temps  
(a) sol avec la cohésion ; (b) sol sans cohésion 
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7.5.4. Mode de ruine 
On a vu qu’il y a une grande différence entre les déplacements calculés avec et sans cohésion. 
On constate aussi de grandes différences pour les déformations plastiques dans le sol (Figure 
7-22, à comparer à la figure 5-16) : dans le cas cohésif la déformation se concentre dans une 
bande alors que le cas non cohésif elle est répartie dans tout un triangle. 
D’autre part, la durée au bout de laquelle on ne peut plus mener les calculs, qu’on peut 
assimiler à la durée de vie, est très différente dans les deux cas alors même que la corrosion 
progresse de la même façon. Elle intervient à la suite de la rupture du lit 7, avant que le lit 6 
ne soit entièrement corrodé au niveau du parement. La vérification par FLAC donne un 
résultat identique. Dans le cas avec cohésion, on a pu mener les calculs jusqu’à la rupture des 
lits 7, 6 et 5. Dans le cas sans cohésion, la rupture apparait beaucoup plus brutale : les 
déformations plastiques maximales valent 4% au bout de 93 ans, alors que cette valeur n’est 












La cohésion du sol joue un rôle très important dans le comportement de l’ouvrage. Elle 
influence très nettement la traction dans les armatures, les déplacements, les déformations, le 
mode de ruine et la durée de vie de l’ouvrage. Les remblais utilisés pour la terre armée sont 
normalement non cohésifs ; négliger la cohésion est de toute façon du côté de la sécurité.  
Toutefois, ces résultats pourraient bien dépendre de la localisation de la première rupture 
d’une armature. Dans le scénario de pollution par sel de déverglaçage, ce sont les armatures 
supérieures qui sont les premières corrodées ; l’effet de la cohésion est probablement plus 
important que si c’était en partie basse que la corrosion était la plus active.  
 
 
Figure 7-22 : Allure de la dégradation du mur après 93 ans pour le sol sans cohésion 
(a) déformation du mur ; (b) déformation plastique dans le sol 







































































7.6. Effet d’une surcharge uniforme 
7.6.1. Présentation des cas étudiés 
On s’intéresse à l’effet d’une surcharge verticale répartie uniformément sur la surface 
supérieure du remblai renforcé et du remblai non renforcé. On envisage deux valeurs de cette 
surcharge : 10 et 20 kN/m², et l’on comparera les résultats au cas de référence sans surcharge. 
 
7.6.2. Évolution des efforts de traction dans les armatures 
Les figures 7-23 et 7-24 présentent les efforts de traction dans les armatures à la fin de la 




Les tractions au parement dans les lits d’armature à la fin de la construction (et après 
application de la surcharge) augmentent linéairement avec la surcharge appliquée. 
Figure 7-23 : Comparaison des efforts de traction entre la surcharge de 10 kN/m²  
et le cas sans surcharge à la fin de construction 
Figure 7-24 : Comparaison des efforts de traction entre la surcharge de 20 kN/m² 
et le cas sans surcharge à la fin de construction 








































































Les figures 7-25 et 7-26 montrent la différence des efforts de traction à 102 ans, après rupture 
des lits 7 et 6. On peut noter que les tractions au parement sont les mêmes pour les trois cas, 





La Figure 7-27 (a) montre que les lignes de traction maximale ont tendance à s’éloigner du 
parement lorsque la surcharge augmente, et dépassent (dans le haut du mur) les lignes 
théoriques. La figure (b) montre que les valeurs maximales s’accroissent proportionnellement 
avec la surcharge.  
 
Figure 7-25 : Comparaison des efforts de traction entre la surcharge de 10 kN/m²  
et le cas sans surcharge à 102 ans 
Figure 7-26 : Comparaison des efforts de traction entre la surcharge de 20 kN/m² 
 et le cas sans surcharge à 102 ans 














































































































Les valeurs de traction maximale pour chaque cas varient peu entre la fin de construction et 
102 ans, malgré la rupture des lits 7 et 6 (Figure 7-28 (a) et (b)).  
  
En revanche, la Figure 7-29 montre que les tractions au parement au bout de 102 ans sont 
indépendantes de la surcharge (sauf pour le lit du bas) ; ce qui est en fait une conséquence des 
hypothèses définissant le scénario de corrosion.  
Figure 7-27 : Comparaison des lignes de traction maximale (a) et des répartitions des efforts de 
traction maximale en profondeur (b) à 102 ans 
Figure 7-28 : Comparaison des efforts de traction maximale en fonction de la profondeur  
(a) à la fin de la construction ; (b) à 102 ans 
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Figure 7-29 : Comparaison des tractions au parement en fonction de la profondeur  


























































7.6.3. Déplacement du mur 
Sur la Figure 7-30, on compare les déplacements de trois cas après la première rupture sur le 
lit 7 (au bout de 91,6 ans) et au bout de 102 ans, après la rupture des lit 7 et 6. Le 
déplacement du mur est beaucoup plus important pour la surcharge de 20 kN/m². 
  
 
Les déplacements atteignent des valeurs de quelques dizaine de millimètres plus rapidement 
avec une surcharge, comme le montre la Figure 7-31, qui compare les déplacements à 102 
ans pour une surcharge de 20 kN/m² avec ceux obtenus au bout de 115 ans sans surcharge et 
Figure 7-30 : Comparaison du déplacement du parement  
(a) à 91,6 ans ; (b) à 102 ans 














































































de 107 ans pour la surcharge de 10 kN/m². La valeur de la surcharge en tête du mur influe sur 
la durée de vie du mur si on impose une condition de déplacement maximal. 
 
La Figure 7-32 montre l’évolution du déplacement maximal en fonction du temps pour les 3 
cas de surcharge.  
  
L’âge maximal pour lequel on peut mener le calcul élastoplastique en obtenant des résultats 
satisfaisants dépend aussi de la surcharge, comme le montre le tableau suivant.  
Tableau 7-2 : Durée maximale pour laquelle le calcul converge 
 
Année Sans surcharge 
Surcharge en haut du mur 
10 kN/m² 20 kN/m² 
Dernière année de calcul avec des 
résultats non perturbés (années) 115 107 102 
Valeur maximale du déplacement à 
cette date (mm) 36,3 38,2 69,8
 
Figure 7-31 : Déplacement du parement pour trois cas de surcharges 
Figure 7-32 : Évolution du déplacement du parement au niveau de 10,5 m  
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7.6.4. Mode de ruine 
Le mode de ruine est sensible au chargement. On voit, sur les figures ci-après, que les 
déformations se concentrent sur deux bandes inclinées aboutissant sur deux écailles 
différentes (la 2ème et la 3ème en partant du haut. Dans le cas sans surcharge, on avait obtenu 





7.7. Effet d’une augmentation du poids volumique 
7.7.1. Présentation 
Dans cette section, on envisage l’augmentation de la teneur en eau suite à diverses 
circonstances (une défaillance du système de drainage par exemple). On suppose que l’on 
reste en régime non saturé. L’étude se réduit alors à l’effet d’une augmentation du poids 
volumique. On a considéré deux cas : 5% et 10% d’augmentation du poids volumique par 
rapport au poids volumique de référence. L’augmentation est supposée se produire au bout de 
80 ans.  
 
Figure 7-33 : Allure du mur avec la surcharge de 20 kN/m à 102 ans 
Figure 7-34 : Déformation plastique dans le sol due à la surcharge de 20 kN/m à 102 ans 
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7.7.2. Évolution des efforts de traction dans les armatures  
On compare trois cas : le cas de référence sans augmentation du poids volumique et les cas 
avec une augmentation de 5% et de 10% du poids volumique (Figure 7-35). Il y a une 
modification appréciable des forces de traction dans les lits d’armatures avant et après prise 
en compte des surcharges du poids volumique : l’augmentation des tractions maximales et au 




A un stade de corrosion avancé, l’influence sur les tensions s’avère assez légère. A titre 
d’exemple, on compare les tractions à l’âge de 113 ans pour une surcharge volumique de 5 et 
10% par rapport au cas de référence (Figure 7-36). En particulier les tractions au parement 
sont quasi identiques, ce qui traduit le fait qu’elles sont imposées par le scénario de corrosion. 
Les efforts sont en de nombreux endroits limités par la résistance de l’armature et par le 
frottement maximum sol armature.  
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Figure 7-36 : Efforts de traction dans les armatures au bout de 113 ans pour 5% et 10%  





























































































La Figure 7-37 permet de comparer d’un coup d’œil les trois cas (pas de surcharge, 
augmentation de 5 et 10 %) du point de vue de la traction au parement et de la traction 
maximale. On remarque que l’évolution de ces valeurs ne diffère quasiment pas depuis la fin 





Figure 7-37 : Comparaison des efforts de traction en fonction de la profondeur  
pour 3 rapports du poids volumique des sols 
(a) efforts de traction maximale ; (b) Efforts de traction au parement 





































































7.7.3. Déplacement du mur 
La Figure 7-38 montre les déplacements à 80 ans pour les différents cas. Le déplacement par 
rapport à l’état de référence est proportionnel à la surcharge appliquée, avec donc un 
comportement global presque linéaire à ce stade de la corrosion.  
 
Le développement de la corrosion n’augmente ensuite que très progressivement les 
déplacements (Figure 7-39 a). La Figure 7-39 (b) montre les déplacements peu avant la ruine 




Figure 7-38 : Déplacement du parement à 80 ans après avoir subi les différents taux de surcharge
 du poids volumique des sols  
Figure 7-39 : Déplacement du parement pour trois cas de surcharge volumique 
(a) à 91,6 ans ; (b) à la fin des calculs 









































La Figure 7-40 représente la vitesse de déplacement pour les trois cas. Un « pic » apparaît au 
moment de l’application de la surcharge volumique. Les courbes évoluent de manière assez 
comparable avec un décalage temporel d’une à deux années entre chaque courbe. 
 
 
7.7.4. Mode de ruine 
On compare la Figure 7-41 avec la Figure 5-16 et la Figure 5-17. On constate une très grande 




Les comparaisons effectuées précédemment, sur les tractions dans les armatures, les 
déplacements et le mode de ruine montrent que les variations accidentelles éventuelles du 
Figure 7-41 : Allure de déplacement du mur (a) et isovaleurs de déformation plastique  
au bout de 113 ans dues à la charge du poids volumique de 10% 
Figure 7-40 : Vitesse de déplacement maximum du parement pour trois cas de 
surcharge volumique 
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poids volumique des sols ont une influence proche de celle d’une surcharge en tête du mur. 
Le mode de ruine n’est pas sensiblement modifié, mais la durée au bout de laquelle les 
vitesses de déplacement du parement deviennent importantes est réduite de quelques années. 
Qualitativement, on parvient à conduire les calculs jusqu’à des déplacements un peu plus 
significatifs (de l’ordre 60 ou 70 mm au lieu de 40 mm), ce qui est favorable du point de vue 
de la surveillance du mur, mais reste du même ordre de grandeur que dans le calcul de 
référence (pollution par sel de déverglaçage).  
 
7.8. Conclusions 
Les études paramétriques présentées dans ce chapitre portent sur des aspects divers, 
concernant soit un paramètre caractérisant le scénario de pollution, soit la résistance du sol, 
soit les surcharges, soit la modélisation de certains détails de construction difficiles à 
représenter directement par des éléments finis.  
De manière générale, tout ce qui modifie les résistances relatives ou les sollicitations relatives 
du mur d’un point à un autre a une influence potentielle sur le comportement global de 
l’ouvrage soumis à la corrosion. C’est le cas du paramètre Amax, de la surcharge en tête et 
aussi de la cohésion. En revanche ce n’est pas le cas d’une augmentation du poids volumique.  
La modélisation de certains détails constructifs, comme le joint entre deux écailles, ou 
l’attache entre écaille et armature, s’avère assez délicate. Globalement, les études 
paramétriques montrent que la modélisation de ces éléments n’a qu’un impact limité sur les 
déplacements, et ne modifie pratiquement pas la répartition des efforts de traction quand on 
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8 Chapitre 8 
Recommandations pour le suivi des ouvrages 
 
8.1. Introduction 
Il existe déjà des recommandations pour le suivi des ouvrages en terre armée, notamment vis-
à-vis de la corrosion. La mise au point de nouvelles « recommandations pour le diagnostic et 
la réparation » pour les ouvrages en remblai renforcé par éléments métalliques est d’ailleurs 
en cours de mise au point finale par le LCPC et son réseau technique dans le cadre de 
l’opération de recherche 11N065 intitulée « Diagnostic et traitement de pathologies 
d’ouvrages ».  
Nous rappellerons rapidement les pratiques actuelles définies notamment par le guide LCPC-
SETRA de1979, par le guide SETRA de 1994 et par les recommandations LCPC de 2003.  
Puis nous examinerons les implications potentielles de nos résultats pour le diagnostic.  
 
8.2. Pratiques actuelles d’investigation directe de l’état des ouvrages 
La mise en place de témoins de corrosion était déjà prévue par le guide LCPC SETRA de 
1979. Ces témoins sont généralement situés dans la partie basse des murs sur deux à quatre 
écailles. Il est souvent difficile de pouvoir retrouver toutes les informations relatives à ces 
témoins.  
La méthode d’investigation de l’état d’un ouvrage la plus directe est de faire le constat de 
l’état des armatures. Cela peut se faire :  
• Sur des témoins 
• Sur les armatures réelles 
o par une fouille (petite ou grande) 
o par carottage du parement 
On peut également faire un prélèvement du sol afin d’évaluer son caractère plus ou moins 
corrosif (résistivité, pH, teneur en chlorures, etc).  
La base de données CETE de l’Est/Profractal est représentative de ce type d’investigations.  
Le choix des lieux d’investigation sur un ouvrage donné doit être orienté vers les points 
d’exposition maximale qui dépendent largement de l’arrivée possible d’eau surtout chargée de 
sel.  
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De plus, le document du SETRA de 1994 donne des règles pour l’exécution des inspections 
détaillées périodiques et des inspections détaillées avec sondages. 
8.3. Implications de nos résultats pour les investigations directes 
L’analyse de la base de données a mis en évidence une grande dispersion de toutes les 
données ce qui rend particulièrement délicate l’extrapolation de mesures isolées.  
L’étude des scénarios montre que les diverses répartitions de la corrosion conduisent toutes à 
la ruine de l’ouvrage. L’exception serait (pendant un certain temps) une corrosion qui ne se 
développerait que vers l’extrémité libre des armatures, qui est beaucoup moins sollicitée. 
La mise en place des témoins de corrosion devrait prendre en compte le fait qu’il faut 
surveiller toutes les zones potentielles de corrosion, indépendamment de leur facilité d’accès. 
 
8.4. Méthodes de suivi de la géométrie du mur 
Des mesures de suivi de la géométrie d’ensemble sont préconisées, à titre de mesures 
d’accompagnement. Des doutes sont cependant émis quant à leur utilité puisque les cas 
rapportés de rupture d’ouvrage par corrosion apparaissent toujours comme des évènements 
brutaux sans phénomènes annonciateurs.  
D’après le guide technique LCPC 2003, il faut prévoir les mesures nécessaires sur l’ouvrage 
dès la construction. Il faut que les surfaces du parement soient équipées de repères 
topométriques spéciaux, selon plusieurs profils verticaux et niveaux horizontaux. Il faut 
réaliser un levé de la géométrie du parement, selon un maillage préfini. 
Ces levés peuvent être effectués par topographie, planimétrie laser ou encore par photoprofils 
laser. Il est nécessaire de répéter ces levés à des intervalles de temps planifiés permettant de 
détecter toutes les déformations des écailles, des joints, ou les déplacements du massif.  
Les techniques d’investigation des déformations du mur sont décrites dans le guide LCPC 
(2003). Le suivi des déformations d’un ouvrage peut être effectué par des mesures : 
• le suivi de l’ouverture des joints entre écailles de parement comporte l’horizontalité, la 
verticalité et les ouvertures ; 
• la convergence et divergence par distancemétrie et topométrie optique ou laser. 
Les mesures peuvent être les systèmes de mesure suivie dès la fin de construction ou 
périodique. Pour cela, on peut également effectuer : 
• le suivi de basculements, de bombements (locaux ou généralisés) par planimétrie laser 
ou par photoprofils laser (voir la Figure 8-1) ; 
• le suivi de rotation par cannes optiques de divergence ; 
• le suivi de déversement par inclinométrie de la surface du mur. 
























































Le suivi de tassements (globaux et localisés) peut être effectué par des prises de clichés 






Figure 8-1 : Relevés par planimétrie et nivellement laser pour le plan vertical (a) 
 et plan horizontal (b) (LCPC, 2003) 
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8.5. Implications de nos résultats pour le suivi de la géométrie d’ensemble 
Tout d’abord, notre modélisation ne peut être prise en compte que pour la géométrie globale. 
Les phénomènes locaux comme l’ouverture des joints du parement ne sont pas modélisés dans 
nos calculs.  
En comparant les tableaux 5-1 et 5-2, on voit que la condition de la norme portant sur la 
diminution de la résistance (qui doit rester inférieure à la moitié de la valeur initiale de la 
résistance) cesse d’être respectée avant même que les calculs ne donnent une valeur non nulle 
des déplacements et ce pour les quatre scénarios. On peut penser, même si la modélisation 
repose sur un certain nombre d’hypothèses fortes que l’on peut discuter, que le suivi des 
déplacements ne peut en aucun cas permettre de vérifier qu’un mur soumis à la corrosion 
respecte toujours la norme.  
De même, il ne semble pas possible de déterminer avec une sûreté suffisante la première 
corrosion locale complète. Le tableau 5-2 donne un déplacement depuis la fin de la 
construction de 0,2 mm pour le scénario où il est le plus grand.  
 
Le document LCPC 2003 donne une précision minimale de l’ordre de 1 mm voire 0,5 mm 
pour des méthodes optiques quand on utilise comme repères des prismes. Or, les 
Figure 8-2 : Relevés par photoprofils laser (LCPC, 2003) 
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déplacements de fin de calcul pour les scénarios de base vont de 2,7 mm à 40 mm. Ils 
devraient donc être détectables par des mesures optiques.  
 
Si on ne connaît pas avec cette précision la configuration initiale, hypothèse la plus probable, 
il faut plutôt raisonner en termes de vitesse de déplacement. Pour le scénario « sel de 
déverglaçage » la vitesse de déplacement est supérieure à 1 mm/an 5 ans avant la ruine. Pour 
le scénario « pollution initiale », la vitesse de déplacement est supérieure à 1 mm/an 2 ans 
avant la ruine. Pour le scénario « embruns » c’est seulement dans la dernière année de vie que 
l’on atteint le 1mm/an. Pour le scénario « inondation » cette vitesse de déplacement n’est 
jamais atteinte : il faut disposer de mesures sur une période d’au moins 2 ans pour atteindre un 
déplacement de plus d’1 mm. Mais on a vu que dans ce cas, il est possible que les calculs 
s’interrompent prématurément pour des raisons numériques.  
 
Une précision de 1 mm et des relevés annuels peuvent déjà apporter des éléments significatifs 
de nature à prévenir avant la rupture. Une précision améliorée, de 0,5 ou 0,25 mm, donnerait 
une marge de sécurité plus satisfaisante pour certains scénarios.  
 
Pour valider un tel principe de surveillance, il faudrait également connaître les déplacements 
dus à d’autres causes pour vérifier que le déplacement dû à la corrosion n’est pas noyé dans 
un bruit. Cela milite aussi pour entamer les mesures assez tôt dans la vie de l’ouvrage pour 
pouvoir évaluer les déformations dues à d’autres phénomènes.  
Il faut noter également que le déplacement maximal peut se produire à une hauteur 




Les méthodes de dimensionnement des ouvrages en terre armée reposent sur une vérification 
des efforts vis-à-vis des états limite de stabilité interne. L’approche que nous proposons 
introduit : 
- les effets du temps, via les scénarios de corrosion. Cette prise en compte du temps peut être 
intégrée dans une approche de type dimensionnement : c’est ce qui est fait dans l’outil 
DIPTERA dont il a été question au chapitre 7 ; 
- le calcul de l’évolution des déformations du mur. C’est dans ce domaine que réside la 
principale originalité de ce travail. 
C’est aussi dans le domaine du suivi des déformations d’ensemble que notre travail apporte 
des éléments encourageants. Les résultats numériques semblent indiquer que le suivi des 
déformations d’un ouvrage ne peut pas détecter le moment où un ouvrage devient « hors 
norme ». En revanche, les modélisations prévoient qu’une vitesse de déplacement atteignant 
Chapitre 8 : Recommandations pour le suivi des ouvrages 178 
0,5 mm par an intervient au moins un an avant la ruine, mais parfois bien avant, selon le 
scénario étudié. Suivant les scénarios, le déplacement maximal peut se produire en n’importe 
quel point du parement : il conviendrait donc de privilégier, des mesures fréquentes (intervalle 
de 1 an maximum) une très bonne précision (moins du mm) et une analyse concernant 
l’ensemble du parement et pas seulement la tête du mur. L’analyse des tassements en arrière 
du parement serait un complément précieux. Il faudrait également, pour valider une telle 
méthode de suivi, évaluer l’impact d’autres causes de déformation (comme les variations 
périodiques de température) et le comparer à celui de la corrosion. Le développement de 
l’auscultation par fibres optiques parait une voie d’avenir. 
Conclusions et perspectives 
 
Les travaux de recherche présentés dans ce mémoire ont été développés dans le cadre d’une 
collaboration entre le laboratoire CERMES-ENPC, le LCPC, la Société Terre Armée et aussi 
le CETE de l’Est. L’objectif était de mieux comprendre le comportement des murs en terre 
armée sous l’effet de la corrosion et, si possible, d’en tirer des recommandations pour le suivi 
de ces ouvrages et la détection des situations à risques. 
 
1.  Corrosion et comportement des armatures corrodées 
 
Outre les données de la bibliographie, nous avons pu étudier la base de données sur les 
ouvrages réunie par le CETE de l’Est et la Société Profractal. Le premier enseignement que 
l’on peut en tirer est la forte dispersion de l’ensemble des données.  
Nous avons observé de manière systématique une différence sensible de comportement entre 
les armatures lisses et les armatures HA. La qualité de la galvanisation est la première 
explication : l’épaisseur est plus faible pour les armatures lisses (25 à 40 μm) contre 70 μm 
pour les armatures à haute adhérence et la technique de fabrication était moins satisfaisante. 
Mais, il s’agit aussi d’ouvrages de générations différentes et des différences portant sur les 
matériaux de remblai et les dispositions constructives jouent sûrement aussi un rôle.  
De toutes les caractéristiques du sol examinées, c’est la résistivité qui est la mieux corrélée 
avec la vitesse de corrosion. La relation entre perte de masse et réduction de l’allongement à 
la rupture a bien été observée. Un constat important est que même pour des stades de 
corrosion avancés, les armatures conservent une ductilité non négligeable de l’ordre d’au 
moins 5%, avec, là encore, une forte dispersion. 
La relation entre perte de masse et perte de résistance a été retrouvée avec une bonne 
corrélation pour les armatures lisses. Pour les armatures HA, le rapport perte de résistance sur 
perte de masse semble un peu plus petit mais la dispersion des données empêche de 
recommander de retenir une valeur faible (plus favorable) pour le dimensionnement 
d’ouvrages.  
Nous avons examiné la répartition de la corrosion avec la profondeur. Nous avons proposé 
une loi décroissant linéairement avec la profondeur sur la base de quelques ouvrages ; mais, là 
aussi, la variation même sur un seul ouvrage reste très forte.  
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Enfin, nous n’avons pu disposer d’aucune information sur l’évolution du comportement de 
l’interface sol-armature sous l’effet de la corrosion, alors que ce comportement d’interface est 
crucial dans le fonctionnement de l’ouvrage. 
 
2.  Utilisation d’un modèle multiphasique 
 
Nous avons pu appliquer le modèle multiphasique généralisé à l’étude du comportement d’un 
ouvrage en sol renforcé lors de la corrosion de ses armatures. Nous avons utilisé la version du 
modèle implantée dans CESAR-LCPC, en faisant les adaptations nécessaires pour tenir 
compte de la dégradation des armatures. Les résultats obtenus montrent notamment une bonne 
représentation de la répartition de la traction dans l’armature et donc une bonne gestion de la 
plasticité de l’armature et de l’interface sol-armature. Le choix de l’approche multiphasique et 
d’une modélisation 2D ont permis l’enchaînement de dizaines de calculs élastoplastiques dans 
des temps raisonnables sur un PC standard. 
 
Toutefois, le modèle multiphasique présente un inconvénient, qui est de calculer des 
déformations plastiques des armatures dans l’ensemble de la zone renforcée, y compris à des 
endroits où ne se trouvent pas réellement les armatures : dans le cas de forts gradients 
verticaux de la traction des armatures, cette approximation peut conduire à surestimer les 
déformations de l’ouvrage (ou à les anticiper). Lorsque cette difficulté a été rencontrée, on a 
pu améliorer l’analyse des résultats en analysant plus finement les efforts calculés dans le 
milieu multiphasique équivalent au sol renforcé. On peut cependant signaler qu’on n’aurait 
pas eu à traiter cette difficulté si on avait choisi de discrétiser les armatures. 
 
3.  Outils numériques de modélisation 
 
Comme nous l’avons vu, on a pu obtenir une modélisation satisfaisante de la tension dans les 
armatures. A cet égard, la prise en compte numérique d’une force d’interaction maximale a 
apporté une amélioration sensible de la convergence. Les utilitaires qui ont été développés ont 
grandement facilité l’introduction des données (notamment de corrosion), l’enchaînement des 
calculs et l’exploitation des résultats (évaluation des tractions).  
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Toutefois, la prise en charge numérique de la rupture fragile des armatures s’est avérée 
insatisfaisante et demanderait des développements complémentaires pour être gérée 
correctement. Un autre domaine de la modélisation qui pourrait être avantageusement 
approfondi est l’interaction sol/armature et son évolution éventuelle sous l’effet de la 
corrosion. On peut imaginer relativement simplement d’apporter des compléments au modèle 
théorique, mais il ne faut pas sous-estimer la difficulté que poserait la détermination pratique 
des paramètres supplémentaires nécessaires pour caractériser cet effet. 
 
4.  Effet de la modélisation de certains détails constructifs 
 
L’étude paramétrique portant sur certains détails constructifs comme la jonction entre écailles 
du parement et jonction entre écaille et armature a montré une faible influence en termes de 
durée de vie et d’efforts dans des situations très corrodées. Ceci a conforté les résultats de 
notre étude où l’évaluation des paramètres représentant ces détails constructifs est restée 
grossière.  
 
L’influence en termes de déplacements est toutefois plus sensible. Pour améliorer l’estimation 
des déplacements, on devrait envisager une modélisation à part de ces dispositifs pour 
déterminer les valeurs des paramètres à prendre en compte dans la modélisation globale de 
l’ouvrage.  
 
5.  Effet des scénarios de corrosion 
 
Quatre scénarios de corrosion ont été étudiés pour modéliser les effets de l’infiltration du sel 
de déverglaçage, de la pollution uniforme du remblai, de l’effet d’une inondation par de l’eau 
salée et l’effet d’embruns. Il apparaît que même si on prend en compte une vitesse maximale 
de corrosion identique, le détail de la répartition spatiale de la corrosion peut jouer un rôle 
important sur le comportement. Le fait que la corrosion fait évoluer le système mécanique de 
manière différenciée suivant les points, crée des phénomènes complexes de report (partiel) de 
l’effort d’une armature sur une autre, qui se traduit par une évolution du mécanisme de 
déformation en cours de corrosion.  
 
Cette répartition de la corrosion est très mal connue ce qui nous a conduit à bâtir des 
scénarios. La répartition verticale est très importante, et le suivi d’ouvrages à cet égard 
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pourrait fournir des informations très utiles. Par ailleurs, on n’a que très peu d’information sur 
la répartition de la corrosion en fonction de la distance horizontale au parement. Là aussi, des 
données complémentaires seraient vivement souhaitables même si l’on se doute que cette 
répartition est sûrement très variable d’un cas à l’autre.  
 
6.  Suivi des déformations des ouvrages 
 
Outre le suivi direct de l’avancement de la corrosion ou des paramètres qui l’influencent le 
plus, une voie alternative de suivi est celui des déformations de l’ouvrage. Nos calculs ont en 
effet montré que les ouvrages connaissaient une phase de déformation plastique des armatures 
avant la rupture même en prenant dans les calculs un seuil d’allongement maximum à la 
rupture très bas (4%). Mais ces déplacements restent petits, et leur localisation dépend du 
scénario de corrosion, ce qui conduit à recommander de suivre l’ensemble du parement (et 
non pas seulement le déplacement en tête). Un suivi des déformations ne permet pas de 
détecter le moment où un ouvrage cesse de satisfaire la norme car les déformations sont alors 
encore trop petites. En revanche, il parait envisageable de détecter les déformations 
intervenant avec un préavis d’au moins un an sur la ruine de l’ouvrage.  
 
Pour tester la faisabilité d’un suivi de la corrosion par une analyse des déplacements, il 
faudrait préciser l’ordre de grandeur des déplacements dus aux autres causes, et cela à long 
terme, afin de voir s’il est possible de séparer la part des déplacements due à la corrosion de 
celle due aux autres causes. Cela semble passer par l’instrumentation d’un ouvrage. L’ordre 
de grandeur des vitesses de déplacement attendues indique aussi qu’un gain de précision des 
techniques de suivi des ouvrages serait aussi très intéressant ; un tel gain pourrait être 










A. Annexe A 





A.1. Critères d’agressivité des sols 
Nous comparons les données de diverses normes pour évaluer le risque de corrosion due au 
sol. Le tableau suivant récapitule les critères fixés par les normes pour les paramètres 
suivants : nature du sol, présence d’eau au contact du matériau métallique, résistivité, 
potentiel oxydant – réducteur, teneur en eau, pH, hétérogénéité verticale, soufre et sulfure 
d’hydrogène, carbonates, chlorures, sulfates, sulfites. 
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Tableau A-1 : comparatif des différents paramètres pris en compte pour l’évaluation de l’agressivité du sol 
Critères 
NF A05-251 
    NF A05-252 (*) 







































- lourde, platique, collante, 
imperméable (caractère 
réducteur) 
- type argilo-sableuse 




- mâchefer, cendres, 
charbon,… 
- déchets de la construction, 
plâtres, briques,… 















- Calcaire, marne, sable 
marneux, sable non 
stratifié. 
- Terre végétale, terre 
sablonneuse (teneur en 
terreau de 75% au plus) 
- Terre marneuse, sable 
argileux (teneur en limon 
de 75% au plus) 
- Argile, argile marneuse, 
humus. Tourbe, terreau 














9.  Texture 
- Material 
containing not more 
than 10% of the 
particles passing the 
63-micron BS sieve 
size 
- Material 
containing not more 
than 75% and 10% 
of the particles 
passing the 63- and 
2-micron BS sieve 
sizes, respectively. 
- Material for which 
the particles passing 










    NF A05-252 (*) 
DVGW-GW-9 (**) AWWA-C105-72 (***) FHWA-RD-89-186 (****) Murray, 1993 
- eaux usées, industrielles,… 




sieve size, when 
tested in accordance 
with BS 1377, shall 
have a plasticity 
index of 15 or 
greater. 
- Material having an 
organic content of 
0.2% or greater 
Cinder and coke or 
fill 
 - Non 












10.  1 Pas d’eau 






12.  14.  15.  - Well drained area 
- Poorly drained 
area 
- Above foundation 








    NF A05-252 (*) 




 ρ < 1 000  
1 000 < ρ < 2 000 
2 000 < ρ < 5000 







ρ ≥ 10 000 
10 000 < ρ < 5 000 
5 000 < ρ < 2 300 
2 300 < ρ < 1 000 






ρ < 1500 
1500 < ρ < 1800 
1800 < ρ < 2100 
2100 < ρ < 2500 
2500 < ρ < 3000 







16.  17.  > 10 000 
10 000 - 3 000 
3 000 - 1 000 










18.  1 20. 2 > +100 mV 
+50 à +100 

















≥ 20% (sol humide) 












- Drainage mauvais, 
humide en continu 
- Drainage acceptable,  
humide en général 




























≤ 20%  









    NF A05-252 (*) 




4 à 5 












0  à 2 
2  à  4 
4  à  6.5 
6.5  à  7.5 

























- Sol à texture mélangées 
- Sol de même texture :           
 ρmax/ρmin ≥ 2 















32.  34.  35.  36.  
Carbonates 
 ≥ 5% 
De 5% à 1% 
+2
+1
39.  41.  42.   




    NF A05-252 (*) 













200 < ρ < 500 
500 < ρ < 1000 





51.  53.  54.  ≤ 200 
200 - 500 
500 - 1 000 













59.  60.  61.  
  Σa  Σa  Σa    Σa 
Note :  (*) : NF A05-252 : Corrosion par les sols - Aciers galvanisés ou non mis au contact de matériaux naturels de remblai (sols) 
(**) : DVGW-GW-9 : Beurteilung von Böden hinsichtlich ihres Korrosionsverhaltens auf erdverlegte Rohrleitungen und Behälter aus unlegierten und 
niedriglegierten Eisenwerkstoffen (en français : Évaluation des sols en ce qui concerne leur comportement à la corrosion des canalisations et réservoirs enterrés 
en acier non allié et faiblement allié). 
(***) : C105/A21.5-72 : American national standard for polyethylene encasement for gray and ductile cast iron piping for water and other liquids. 
(****) : FHWA-RD-89-186 : Service life, allowable reinforcement stress and metal loss rates to be used in the design of permanent MSE structure. 


































































































B. Annexe B 
Analyse des données disponibles sur la corrosion 
 des armatures des murs en terre armée 
 
 
B.1. Présentation de la base de données 
B.1.1. Historique de cette base de données 
A la demande du SETRA, le laboratoire régional des ponts et chaussées (Lrpc) de Strasbourg 
a réalisé en 2004 une synthèse des résultats disponibles sur l’état des armatures des ouvrages 
en terre armée, à partir des investigations effectuées sur ces ouvrages. Les données recueillies 
proviennent essentiellement des prélèvements effectués par les Lrpc, et notamment par le Lr 
de Strasbourg (CETE de l’Est), et par la Société Profractal pour près d’une cinquantaine 
d’ouvrages. La synthèse présentée concerne donc 116 ouvrages routiers ou autoroutiers, qui 
sont des murs de soutènement ou des culées porteuses. Cette synthèse a fait l’objet d’un 
article (Haïun, Jailloux et al., 2007). 
 
 
Figure B-1 : distribution des 125 ouvrages auscultés par année de construction  
et par type d’armature (Données de Profractal/CETE de l'Est) 
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Les résultats confirment, s’il le fallait, l’importance de la surveillance des ouvrages en 
service, et son absolue nécessité pour les ouvrages les plus anciens, notamment ceux dont la 
construction est antérieure à 1979. 
 
B.1.2. Ouvrages figurant dans la base de données 
La base de données initiale a été complétée et regroupe actuellement les résultats de 770 
essais sur des échantillons de sols ou d’armatures concernant 125 ouvrages.  
Trois de ces 125 ouvrages routiers sont des murs de soutènement construits avec des 
armatures en acier inoxydable (dénommé Z8C17), qui ont été utilisées entre 1973 et 1975 ; 
deux de ces ouvrages ont été réparés par clouage.  
Trente sept ouvrages ont été construits avec des armatures lisses en acier E24-1 galvanisé de 3 
mm d’épaisseur, revêtues d’une épaisseur de zinc de 25 à 40 microns (galvanisation à chaud 
des tôles avant découpage, selon le procédé Senzimir). Ce type d’armature a été le plus utilisé 
jusqu’en 1976-1977 et concerne donc la plupart des ouvrages routiers construits avant cette 
date.  
Enfin, soixante-seize de ces ouvrages ont des armatures dites à haute adhérence (pourvues de 
crénelures destinées à améliorer le frottement sol/armatures), en acier doux galvanisé, de 
5 mm d’épaisseur. Elles sont galvanisées au trempé avec un revêtement de zinc d’environ 
70 microns par face. Ce type d’armature en acier E24-1 a été mis en œuvre à partir des années 
1977-1978 et concerne pratiquement tous les ouvrages routiers construits depuis cette date. Il 
est à noter toutefois que depuis près d’une quinzaine d’années, on utilise essentiellement ce 
même type d’armature, mais en acier E36-3 (ou Fe 510C ou S355JO), qui présente en outre 
une section renforcée côté parement (épaisseur de 8 mm) (LCPC, 2003). 
 
B.1.3. Types de données contenues 
La base de données comprend de très nombreux renseignements sur les sols et sur les 
armatures.  
L’obtention des données sur les armatures repose sur des prélèvements. Une fois prélevée, 
l’armature subit une pesée et un essai de traction en laboratoire pour déterminer sa résistance. 
La Figure B-2 représente certains échantillons pris en compte dans la base de données. 
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Figure B-2 : Exemples d’armatures soumis à une corrosion localisée (a) et uniforme (b) 
(Photos du CETE de l’Est) 
 
(a)                     (b) 
 
B.2. Distinction entre deux types d’armatures  
Les armatures utilisées pour les ouvrages en Terre Armée ont des dimensions et des 
caractéristiques variables. Dans la base de données, on relève principalement deux types 
d’armatures (Haïun, Jailloux et al., 2007): 
- armatures en acier lisse galvanisé de 3 mm d’épaisseur, revêtues d’une épaisseur de 
zinc de 25 à 40 micromètres (galvanisation à chaud des tôles avant découpage, selon le 
procédé Senzimir) et sans surépaisseur sacrifiée. C’est le type d’armatures le plus utilisé 
jusqu’en 1976-1977. 
- armatures en acier galvanisé à haute adhérence (HA) de largeur variable et 5 mm 
d’épaisseur, avec une surépaisseur à la corrosion (revêtement d’environ 70 microns par face, 
soit environ 500g/m2). 
La dispersion des vitesses de corrosion est considérable. Les échantillons dont la perte 
moyenne d’épaisseur par face (acier et revêtement de zinc) est supérieure à la loi de corrosion 
acceptable sont presque tous des armatures lisses galvanisées. 
Selon la norme des Etats-Unis (FHWA-RD-89-186), la vitesse de la corrosion de zinc est la 
plus forte pendant les deux premières années (15 µm de zinc par an), et 4 µm par an pour les 
années suivantes. Selon cette norme, la perte d’épaisseur de 30 microns de zinc est complète 
au bout de la deuxième année, puis la perte d’acier est d’environ 12 µm par an. La perte par 
face atteint 126 microns au bout de la dixième année, et 366 µm au bout de la trentième 
année. Toutefois, la Figure B-3 montre que les pertes par la corrosion sont supérieures à celles 
attendues (Donnés de Profractal/CETE de l'Est) 































Pour les armatures HA, le faisceau de points est bien englobé par la loi de perte normale, 
même si quelques points présentent une corrosion dépassant la loi normale.  
 
B.3. Coefficient A de la loi de perte par face A t0,65 
B.3.1. Introduction 
Nous allons baser l’essentiel de notre effort sur l’étude du coefficient A de la loi de perte par 
face. Cette méthode a l’intérêt de permettre la comparaison de la corrosion pour des âges 
différents. La valeur de coefficient A dépend de l’environnement et de l’armature. 
B.3.2. Influence de la résistivité du sol 
Les figures B-4 et B-5 ci-dessous nous montrent assez clairement que les valeurs de résistivité 
des sols sont presque toujours supérieures à 1000 Ω.cm.  
La Figure B-4 pour les armatures lisses galvanisées montre que la plupart des valeurs du 
coefficient A sont inférieures à la valeur de la loi de corrosion « acceptable » (A = 35 μm, cf. 
A.2.2) si la résistivité est supérieure à 5000 Ω.cm. Quelques points ont un coefficient de A 
plus élevé, mais celui-ci reste inférieur à 45 µm. Si la résistivité est inférieure à 5000 Ω.cm, 
on trouve des valeurs de A beaucoup plus élevées, quelques points atteignent des valeurs de A 
supérieures à 80 μm. 
Figure B-3 : Pertes par corrosion des armatures lisses galvanisées et HA galvanisées 
(Données de Profractal/CETE de l'Est) 
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1000 3000
y = 296.4x-0.34
R² = 0.119 <sable>
y = 221.2x-0.31






























































limite NF A 05-252
limite FHWA-RD-89-186
courbe de régression (sable)
courbe de régression (sablo-
graveleux)
Dans la figure ci-dessous, les limites NF A05-252 et FHWA-RD-89 correspondent aux 
valeurs minimales de résistivité acceptables selon ces normes ; nous avons tracé également les 
courbes de régression correspondant à deux types de sols. 
 
 
La Figure B-5 semble indiquer que la résistivité a un effet moindre sur des armatures HA 
galvanisées. La plupart des points sont conformes à la loi « acceptable » (A inférieur à 35 
μm). Les grandes valeurs de A correspondent aux valeurs de résistivité inférieures à 




Figure B-4 : Coefficient A en fonction de la résistivité du sol pour des armatures lisses galvanisées 
Figure B-5 : Coefficient A en fonction de la résistivité du sol pour des armatures HA galvanisées 
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Figure B-7 : Coefficient A en fonction de la teneur en chlorures pour des armatures HA galvanisées 






























































B.3.3. Influence de la teneur en chlorures 
Les figures B-6 et B-7 montrent que la valeur du coefficient A augmente avec la teneur en 
chlorures, mais la corrélation est faible. Pour les armatures lisses galvanisées (Figure B-6), les 
valeurs de teneur en chlorure peuvent prendre des valeurs très grandes. L’étude de la base de 
données montre qu’il y a 39 valeurs de A supérieures à 35 μm pour les teneurs de chlorure 




La Figure B-7 montre une corrélation encore plus faible entre la teneur en chlorures et le 
coefficient A pour les armatures HA galvanisées. La plupart des valeurs du coefficient A sont 
conformes à la loi de corrosion « normale » (c’est-à-dire inférieures à 25 μm, cf. A.2.2). On 
remarque également que peu d’échantillons dépassent la limite de 200 mg/kg. 
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B.3.4. Influence du pH 
La Figure B-8 montre que, pour des armatures lisses galvanisées, le coefficient A est peu 
corrélé avec le pH, qui est dans la grande majorité des cas conforme à la norme NF A 05-252. 
 
 
Toujours sur la Figure B-8, on observe dix points en dehors de la limite de la norme NF A 05-
252 (7 valeur de pH inférieures à 5 et 3 supérieures à 10) pour les sols perméables. Pour les 
valeurs de pH conformes à la norme, la majorité des coefficients A sont inférieurs à la valeur 
correspondant à loi de corrosion acceptable (35 μm), mais les exceptions sont nombreuses. En 
revanche, la Figure B-9 montre que, pour des armatures HA galvanisées, toutes les valeurs de 
A sauf une sont inférieures au seuil de 35 μm. On observe également que l’influence du pH 
semble faible. 
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Figure B-9 : Coefficient A en fonction du pH du sol pour des armatures HA galvanisées 
Figure B-10 : Coefficient Aréel pour l’ensemble des armatures lisses galvanisées  































































B.3.5. Coefficient A en fonction de la profondeur 
Pour la compréhension du fonctionnement des ouvrages soumis à la corrosion, la répartition 
spatiale de la corrosion est une donnée fondamentale. Il faut donc s’attacher à tirer le 
maximum des données disponibles. 





et on cherche à estimer ses variations avec la profondeur. Une première approche consiste à 
regrouper toutes les données des armatures lisses galvanisées dans la base de données. 
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Figure B-11 : Aréel en fonction de la profondeur pour les ouvrages No. 1 et 5 

































































La forme du nuage de points obtenus est à peu près triangulaire et la droite des valeurs 
maximales de coefficients A décroît avec la profondeur. Cela dit, les valeurs obtenues sont 
très dispersées. En examinant un seul ouvrage, on peut espérer que l’influence des autres 
paramètres sera moins importante, et qu’on pourra faire ressortir l’influence de la profondeur. 
Il y a 3 sites particulièrement bien documentés (sites No. 1, 5 et 23). Ces sites sont équipés 




On constate que la corrosion tend à diminuer avec la profondeur. La valeur extrême de A en 
haut du mur varie de 39 à 101 μm (à titre de comparaison, la norme FHWA-RD-89-186 
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propose une valeur de 80 μm pour l’acier non revêtu et de 50 μm pour l’acier galvanisé dans 
le cas défavorable). Nous retenons la formule issue de la droite enveloppe de l’ouvrage No. 5: 
14,11
0,14réel
profondeurA −=  
La valeur du coefficient Aréel varie alors de 101 μm en haut du mur à 29,6 μm en pied de mur. 
 
B.4. Conséquences de la corrosion sur le comportement mécanique  
B.4.1. Relation entre l’allongement à la rupture et la perte par face 
B.4.1.1. Données bibliographiques 
Castel et al (2000) ont réalisé des essais de traction pure sur des barres entaillées afin 
d’évaluer l’effet de la corrosion par piqûres sur la ductilité des armatures. Une simulation de 
la corrosion par piqûre a été effectuée, en réalisant des entailles de 1, 2 et 3 mm correspondant 
à une réduction de section de 6%, 11% et 20%. Une concentration de contraintes existe en 
fond d’entaille : la surface d’acier plastifiée croit avec l’augmentation de l’effort appliqué et, 
par conséquent, la raideur de l’armature diminue progressivement. Lorsque l’on atteint le 
palier plastique, c'est-à-dire que la section d’acier est totalement plastifiée, localement en fond 
de fissure, la réserve de déformation plastique de l’acier est déjà largement consommée. Par 
conséquent, la rupture de l’armature survient nettement. 
Cette étude a conduit à proposer un diagramme décrivant la diminution de la déformation 
ultime d’une armature tendue (εstu) en fonction du taux de corrosion (c%) et de la déformation 
ultime initiale de l’armature non corrodé (εistu), (voir Figure B-13) 
 
si c% ≤ 15%, cette relation est type exponentiel :   εstu = εistu.e-0,1.c% (B-2) 
si c% ≥ 15%,       εstu = 0,1.εistu  (B-3) 
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Figure B-13 : Déformation à rupture en fonction de la réduction de la section d’acier 
(Castel et al, 2000) 




Ouglova (2004) a réalisé des essais similaires et des analyses numériques en faisant varier le 
diamètre des barres (6, 9, 12 et 20 mm) et le taux de corrosion (2%, 15% et 30%). Elle a 
proposé une courbe relative entre la déformation plastique à rupture (εr) et le taux de 
corrosion (Tc), représentée sur la Figure B-14. 
Si Tc ≤ 15%, la déformation plastique à rupture s’exprime comme suit : 
    εr = -0,0111 Tc + 0,2345    (B-4) 
sinon    εr = -0,0006 Tc + 0,051    (B-5) 
Les deux études montrent que la déformation à rupture diminue rapidement avec le taux de 
corrosion, lorsqu’il est inférieur à un seuil égal à 15% ; quand le taux de corrosion dépasse 
15%, la déformation à rupture diminue lentement.  
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Figure B-14 : Déformation plastique à rupture en fonction du taux de corrosion 
(Ouglova, 2004) 
 
B.4.1.2. Exploitation de la base de données 
Les résultats ci-dessus ont été obtenus par des essais de traction sur des armatures ayant les 
mêmes propriétés chimiques et mécaniques. Pour des armatures lisses galvanisées de la base 
de données, les propriétés initiales et les niveaux de corrosion sont très différents. De plus, les 
résultats intègrent à la fois la corrosion uniforme et par piqûre.  
Nous avons recherché une courbe d’ajustement composée de deux segments dont le point 
commun correspond à 15% de perte de masse, comme dans les travaux que nous venons de 
citer. Nous avons utilisé les données relatives aux armatures lisses. L’optimisation nous a 
conduits aux résultats suivants : 
Le premier segment part de la valeur de 21% de l’allongement, correspondant à la valeur de 0 
de la perte de masse. Son équation est : 
    εr = -0,46.Pm + 0,21     (B-6) 
L’équation du deuxième segment est : 
    εr = -0,28.Pm + 0,18     (B-7) 
Où :   
 εr est l’allongement à rupture (%) des armatures ; 
 Pm est la perte de masse (%) des armatures.  
Pm est perte de masse (%) des armatures par la corrosion. 
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Figure B-15 : Allongement en fonction la perte de masse  
























Figure B-16 : Allongement en fonction la perte de masse pour des armatures HA galvanisées 
 
On voit que la rupture de pente entre les deux segments est faible comparée aux résultats des 
auteurs cités précédemment : ce type d’ajustement ne se justifie pas pour les armatures 
étudiées ici compte tenu de l’importante dispersion des données.  
En ce qui concerne les armatures HA galvanisées, les données disponibles (Figure B-16) ne 
concernent que des pertes de masse très faibles. 
La dispersion et le faible nombre de données obligent donc à beaucoup de prudence dans les 
conclusions.  
 






























B.4.2. Relation entre la perte de résistance et la perte de masse 
La Figure B-17 représente la perte de résistance relative en fonction de la perte de masse 
relative pour des armatures lisses galvanisées. On remarque que 35 des 376 éprouvettes lisses 
galvanisées présentent une perte de résistance négative, ce qui traduit le fait que les 
caractéristiques initiales des armatures sont mal contrôlées, et que certaines armatures 
pouvaient avoir une section initiale largement supérieure à leur section nominale.  
Par ailleurs, il y a également des valeurs de la perte de résistance atteignant plus de 95%, 
tandis que la perte de masse est moins de 45%. Cela peut être dû à la corrosion par piqûre, et 
c’est ce qui conduit à introduire un coefficient K supérieur à 1 dans la relation entre la perte 
de résistance et la perte de masse : 
 
0 0 0 0
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Pour les armatures HA galvanisées, la Figure B-18 montre qu’il y a beaucoup d’échantillons 
(272 sur la totalité de 400 éprouvettes de HA galvanisé) ne subissant quasiment pas de perte 
de masse. On peut se demander pourquoi il y a des valeurs différentes de la perte de résistance 
pour un taux nul de perte de masse. Cela peut être expliqué que les éprouvettes de HA 
galvanisé proviennent d’ouvrages différents et qu’il est très difficile d’évaluer leurs 
caractéristiques (section et résistance) initiales réelles. 
Figure B-17 : Perte de résistance en fonction de la perte de masse pour des armatures lisses 
galvanisées 





























ΔR/Ro = K.Δm/mo ; Kmoyen = 1,55




























Figure B-19 : Allongement à rupture en fonction de la perte de résistance  
 
Le titre F.2.2.3 de la norme NF P 94-270 portant sur le renforcement de remblai recommande 
de prendre pour le coefficient K une valeur de 2,0 pour les aciers galvanisés de 70 μm et en 
2,5 pour les aciers non revêtus.  
Pour les armatures lisses galvanisées, nous avons choisi d’utiliser un coefficient égal à 1,9 
(voir Figure B-17). 
Pour les armatures HA, la Figure B-18 montre un coefficient K plus petit, mais la dispersion 
des données ne nous permet pas de recommander un tel coefficient pour le dimensionnement 
d’ouvrage.  
 
B.4.3. Relation entre la perte résistance et l’allongement à rupture 
La Figure B-19 représente la relation entre l’allongement à rupture et la perte de résistance 
relative des éprouvettes de lisse galvanisé et de HA galvanisé. Comme attendu, plus la perte 
de résistance est grande et plus l’allongement à la rupture tend à diminuer. 
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B.5. Conclusion 
Il faut tout d’abord insister sur la forte dispersion des données de corrosion.  
Nous avons observé une différence sensible de comportement entre les armatures lisses et les 
armatures HA galvanisées. La qualité de la galvanisation est la première explication : 
l’épaisseur est plus faible pour les armatures lisses (25 à 40 μm) contre 70 μm pour les 
armatures à haute adhérence) et la technologie de fabrication était moins satisfaisante. Il s’agit 
d’ouvrages de générations différentes, les armatures lisses étant utilisées dans les ouvrages les 
plus anciens, et les différences peuvent aussi être imputées au moins partiellement à des 
différences des matériaux et des dispositions constructives.  
Les valeurs de corrosion pour les armatures HA sont presque toutes en dessous de celles 
prévues par la loi acceptable alors que pour les armatures lisses, il y a un pourcentage non 
négligeable de dépassement de cette loi.  
En ce qui concerne les paramètres chimiques influant sur la corrosion, on a observé qu’un pH 
faible est défavorable, qu’une forte concentration en sel est défavorable et qu’une faible 
résistivité est également défavorable. Les coefficients de corrélation sont cependant très 
faibles pour la relation entre corrosion et pH ou la teneur en sel. La corrélation est nettement 
meilleure avec la résistivité, qui est de loin le paramètre le plus corrélé avec la corrosion 
parmi les trois paramètres étudiés.  
La relation entre perte masse et réduction de l’allongement à la rupture a bien été observée. 
L’étude détaillée de la base de données n’a pas permis de mettre en évidence le changement 
de comportement pour 15% de perte de masse qui avait été observé par d’autres auteurs dans 
des contextes un peu différents.  
La relation entre perte de masse et perte de résistance a bien été retrouvée avec une bonne 
corrélation pour les armatures lisses. Pour les armatures HA, le coefficient K semble un peu 
plus petit mais la dispersion des données empêche de recommander de retenir une valeur 
faible (plus favorable) pour le dimensionnement d’ouvrages.  
Enfin, nous avons examiné la répartition de la corrosion avec la profondeur. L’examen de 
quelques cas particuliers conduit à proposer des répartitions linéaires de la vitesse de 
corrosion avec la profondeur, qui correspondent à une enveloppe des coefficients de corrosion 
constatés.  
C Annexe C 
Modélisation des armatures et de l’interface      
sol-armatures (approches discrètes) 
 
 
A titre informatif, on rappelle rapidement comment on choisit les paramètres mécaniques 
dans les modélisations mécaniques où les armatures sont discrétisées, et comment on procède 
pour « contrôler » numériquement le frottement sur les faces de la plaque équivalente.  
 
C.1. Modélisation des armatures 
On rappelle que la plupart des modélisations sont effectuées en déformation plane. Les 
armatures sont souvent représentées par des éléments dont la géométrie est différente de celle 
des armatures (pour ce qui concerne leur épaisseur et, bien sûr leur largeur). Les deux 
approches les plus fréquentes consistent à utiliser : 
- des éléments d’épaisseur nulle, qui apportent une raideur dans la direction des inclusions, 
avec ou sans prise en compte d’une raideur en flexion (éléments de type « poutre » ou 
« barre » respectivement) ; la prise en compte de la flexion peut nécessiter l’introduction 
d’une inconnue nodale supplémentaire (qui représente la rotation de la section), et fait 
généralement appel à des fonctions d’interpolation différentes de celles utilisées pour les 
barres (et différentes pour les deux composantes du déplacement). Il ne semble pas y avoir 
d’arguments décisifs montrant qu’il est nécessaire ou non d’utiliser des poutres plutôt que des 
barres. C’est une situation où les fonctionnalités des interfaces graphiques peuvent avoir une 
influence sur le choix effectué par l’utilisateur, si l’emploi d’un des deux types d’éléments est 
significativement plus simple que l’autre ; 
- des éléments d’épaisseur faible mais non nulle, du même type que ceux qui représentent le 
sol, dans lesquels les degrés de liberté sont les déplacements des nœuds et les fonctions 
d’interpolation identiques pour toutes les composantes du déplacement. On attribue à ces 
éléments une épaisseur fictive différente de l’épaisseur des bandes de renforcement, afin 
d’éviter d’avoir des éléments de 5 mm d’épaisseur alors que le mur fait plusieurs mètres de 
haut, ce qui conduit à ajuster les caractéristiques mécaniques du modèle.  
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On note E le module d’Young des bandes de renforcement, S et I respectivement l’aire de la 
section et le module d’inertie de flexion. On note de plus d la distance entre deux armatures 
du même lit. Pour des éléments de barre, on donne des caractéristiques équivalentes Eeq , Seq 
et Ieq telles que : 
     Eeq Seq  = E S / d 
     Eeq Ieq  = E I / d 
(Note : Seq a la dimension d’une épaisseur (fictive), mais est généralement considérée par le 
préprocesseur comme une section : on fait l’hypothèse que le calcul en déformation plane est 
fait pour une distance unité dans la direction perpendiculaire au maillage). Chaque lit 
d’armatures est remplacé par une plaque d’épaisseur nulle ayant globalement la même raideur 
en traction et en compression. 
Pour des éléments d’épaisseur non nulle, on remplace un lit d’armature par une plaque ayant 
une épaisseur finie h, constituée d’un matériau élastique linéaire isotrope. Le choix du 
coefficient de Poisson n’est généralement pas discuté. Pour le module d’Young, on adopte 
une valeur Eeq déterminée par 
     Eeq h  = E S / d 
Il n’est généralement pas possible de respecter la rigidité en flexion si l’épaisseur des 
éléments du maillage h est différente de celle des armatures. Dans la mesure où les effets de 
traction sont largement majoritaires, on peut admettre que l’erreur commise reste acceptable. 
Comme la plupart des calculs sont faits pour vérifier le dimensionnement du mur, ils sont 
réalisés en attribuant un comportement élastique aux armatures, quel que soit le procédé 
employé pour représenter ces armatures. Si l’on veut tenir compte d’un comportement 
plastique ductile permettant une prise en compte simplifiée de l’effet de la corrosion, les 
options disponibles sont, selon les codes de calcul, plus ou moins limitées (par exemple il n’y 
a pas d’éléments de barre élastoplastiques dans CESAR-LCPC). La prise en compte d’une 
rupture fragile en traction des armatures, ou d’un écrouissage négatif ne semble pas avoir été 
proposée dans la littérature. 
 
C.2. Modélisation de l’interaction sol-inclusion 
Dans un mur en terre armée, le sol transmet, par frottement, un effort longitudinal aux 
armatures. Pour mobiliser la résistance des armatures, il est donc nécessaire d’accepter un 
mouvement du sol autour des armatures. Cependant, rien n’empêche, dans la modélisation, de 
négliger ce mouvement relatif, et en première analyse, on peut supposer qu’il y a un contact 
parfaitement adhérent entre le sol et la plaque représentant un lit d’armature. En pratique, 
avec ce genre de modèle, il n’y a pas de limite sur la contrainte de frottement entre le sol et la 
plaque (mais il y a une limite sur les contraintes dans le sol lui-même, imposée par le critère 
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de plasticité), et les résultats sont décevants. Il faut donc introduire des éléments permettant 
de contrôler le frottement maximum entre le sol et l’interface. Deux types d’éléments peuvent 
être employés : des éléments sans épaisseur (appelés éléments d’interface ou éléments de 
contact selon les codes) ou des éléments de massif avec une épaisseur faible et des 
caractéristiques de résistance au cisaillement indépendantes (dans la modélisation) de celles 
du sol. Dans les deux cas, deux couches d’éléments sont nécessaires, une au-dessus et une au-
dessous de l’armature. 
Ce type de modélisation présente à son tour un inconvénient important : on observe que la 
plaque équivalente qui représente chaque lit d’armature tend à séparer le sol en deux 
compartiments qui « glissent » l’un sur l’autre : la cinématique calculée présente une 
discontinuité de part et d’autre de la plaque, alors que la continuité du déplacement du sol 
dans le mur réel est assurée par la continuité du sol dans l’intervalle entre deux armatures. 
Unterreiner (1994) et Benhamida (1998) ont proposé de rétablir un déplacement du sol 
continu en ajoutant (dans CESAR-LCPC) des éléments spéciaux appelés « éléments de 
relations linéaires », destinés à imposer l’égalité des déplacements entre des nœuds situés de 
part et d’autre des interfaces placées des deux côtés de la plaque. Des motifs prédéfinis ont 
été introduits dans le préprocesseur MAX2D de CESAR-LCPC dans les années 1980 pour 
automatiser l’opération de constitution du maillage. 
 
Figure C-1 : Utilisation d’éléments spéciaux pour assurer la continuité du déplacement de 
part et d’autre de la plaque équivalente (d’après Marten, 2005) 
 
De manière générale, le fonctionnement des éléments d’interface dans les différents codes est 
peu documenté. La détermination de certains paramètres (notamment les raideurs normale et 
tangentielle des interfaces en régime élastique) est difficile, et repose souvent sur une 
procédure de calcul plus ou moins forfaitaire qui peut avoir une influence sur le 
conditionnement de la matrice (et donc sur la qualité du résultat numérique). 
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Par ailleurs, le comportement de l’interface est contrôlé par la valeur de la contrainte 
verticale, qui peut être mal évaluée si le comportement du sol est mal représenté : en 
particulier, si de grandes déformations plastiques se produisent, et pour un sol dilatant, le 
calcul peut donner une forte augmentation de volume plastique en certains points du 
maillage, susceptible de créer des difficultés numériques pour la convergence du processus 
itératif. 
  
D Annexe D 
Implantation numérique et utilisation du modèle 
multiphasique dans CESAR-LCPC 
 
 
Cette annexe présente quelques aspects de la mise en œuvre numérique du modèle 
multiphasique dans un code de calcul par éléments finis.  
D.1. Implantation du modèle dans CESAR-LCPC 
La formulation du modèle multiphasique met en jeu une inconnue cinématique 
supplémentaire par rapport à un milieu continu habituel, le champ de déplacement de la 
« phase » renforcement. Cela dit, si l’on fait l’hypothèse que la force d'interaction est 
parallèle à la direction des armatures, on peut montrer (Bennis, 2002) que seule la 
composante du déplacement du renforcement dans la direction de renforcement ξr= ξr.er doit 
être prise en compte. Pour la mise en œuvre numérique par éléments finis, on a alors un seul 
degré de liberté en plus par nœud. L’introduction de ce degré de liberté supplémentaire par 
nœud oblige, dans CESAR-LCPC, à des développements assez lourds, qui se traduit par 
l’introduction d’une nouvelle « famille » d’éléments. 
Pour utiliser le modèle général, il convient de faire deux transformations sur le maillage : 
- associer les éléments des zones renforcées à la « famille » introduite spécifiquement pour le 
modèle. L’opération consiste à modifier le code de famille (MBQ8 ou MBT6) en (KBQ8 ou 
KBT6). Cette opération est difficile à réaliser à la main sans erreur dans un maillage 
contenant plusieurs milliers d’éléments. On a donc utilisé un programme en Fortran 
spécifique qui transforme les éléments appartenant à des groupes dont on donne les numéros.  
- il faut introduire des éléments spéciaux (des ressorts) pour représenter l’accrochage des 
armatures aux écailles. On ajoute donc sept nouveaux groupes d’éléments. Cette étape a été 
réalisée à la main, en relevant les numéros des nœuds concernés. Il serait très utile de 
développer un outil pour faciliter cette étape, mais la question mérite une réflexion 
approfondie : on peut imaginer des solutions plus ou moins complètes, par exemple en 
utiliser les options de sélection de nœuds utilisées dans les préprocesseurs existants (pour 
préparer un chargement ou un ensemble de conditions aux limites). 
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D.2. Prise en compte de la corrosion 
Dans la programmation initiale du modèle multiphasique, la raideur « équivalente » du 
renforcement α, était calculée comme le produit de la fraction volumique η des armatures et 
du module du matériau qui les constitue : α = Ea η , et on procédait de même pour la valeur 
maximale σ+ de la contrainte de traction qui était calculée : σ+ = σo η (où σo est la contrainte 
limite en traction simple du matériau constitutif). La particularité du problème de la corrosion 
réside dans le fait que la fraction volumique diminue au cours du temps, de manière très 
importante pour des durées suffisamment longues. Il y a donc lieu de préciser comment cette 
diminution se traduit dans le fonctionnement du code.  
La force qui produit la rupture d’une armature en fonction du temps est donnée par : 
R = Ro (1 – K Δea/eo) 
où Ro est la valeur initiale de la force maximale dans une armature (en N), K un coefficient, 
fonction du type d’armature considéré, qui prend en compte l’hétérogénéité de la corrosion, 
et Δea la perte d’épaisseur pour les deux faces au bout de t années : 
Δea = sup ( 2 [ A t0,65 – ez] , 0) 
Dans les modèles introduits pour l’étude de la corrosion, on traduit la perte d’épaisseur en 
calculant la valeur maximale de la contrainte équivalente dans le renforcement par : 
σ+ = σo η (1 – K Δea/eo) 
où η est la valeur initiale de la fraction volumique des armatures. Pour la raideur de la phase 
renforcement, on a effectué deux types de simulations : d’une part, des calculs dans lesquels 
on ne tient pas compte de la diminution de raideur (α = Ea η), et d’autre part, des calculs 
avec une raideur proportionnelle à l’aire de la section résiduelle. Les résultats dans ce 
mémoire prise en compte de cette diminution : 
α = Ea η (1 –Δea/eo) 
D.3. Résultats préliminaires 
Cette section récapitule brièvement les différentes étapes qui ont conduit à retenir les options 
de modélisation utilisées pour les simulations présentées. La démarche générale a consisté à 
partir du modèle le plus simple (le modèle multiphasique adhérent), puis, compte tenu des 
résultats, à affiner progressivement le modèle jusqu’à obtenir des résultats acceptables.  
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D.3.1. Déroulement du calcul 
Le principe du calcul consiste à modifier la contrainte maximale admissible par les armatures 
et à reprendre les efforts calculés à la fin de la construction. Le code détecte le fait que les 
contraintes dans les armatures dépassent la valeur limite, et reporte les efforts 
« excédentaires » sur les nœuds voisins, donc sur le sol et les autres tronçons d’armature. Au 
cours de ce processus se développent des déformations plastiques dans les armatures, et 
éventuellement dans le sol. La procédure est très simple, mais présente un inconvénient : 
aucun chargement nouveau n’est appliqué lors de cette étape de calcul. Le calcul du résidu, 
sur lequel repose les tests de convergence du processus itératif, consiste à comparer les forces 
nodales dues aux corrections plastiques avec les forces nodales appliquées, qui sont ici nulles. 
Le calcul du résidu est donc mis en échec, et il faut choisir à l’avance le nombre d’itérations 
que l’on veut effectuer. Cette difficulté n’est pas spécifique à l’approche multiphasique, mais 
se rencontre dans tous les calculs où l’on dégrade les caractéristiques de résistance d’un 
matériau élastoplastique (pour tenir compte du vieillissement par exemple). Pour les besoins 
de l’étude, on a modifié légèrement les tests de convergence utilisés dans CESAR. 
 
D.3.2. Résultats obtenus avec le modèle adhérent ; influence de la modélisation du 
contact sol/écaille 
On présente ici le résultat d’un calcul mené en deux phases : la construction du mur, puis 
l’étape de dégradation. Dans ce deuxième calcul, on fait passer la force maximale de traction 
de 112,5 kN à 16,9 kN (diminution de 85 %). Le mur présente une déformation horizontale et 
une cinématique globale qui évoque un coin de terrain en rupture, ce qui constitue un point 
encourageant : la modélisation proposée permet de faire le lien entre la modification des 
caractéristiques des armatures et le comportement du mur. En revanche, les efforts calculés 
dans les armatures ne sont pas satisfaisants. La Figure D-1 suivante représente la répartition 
de la traction calculée dans deux armatures situées à 2,25 m et à 5,25 m de hauteur (pour des 
valeurs typiques des paramètres, qu’il n’est pas utile de rappeler ici). 
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Figure D-1 : Forces de traction dans deux armatures situées à 2,25 et 5,25 m 
 
On observe que la force calculée présente des variations rapides près du mur, alors qu’en 
réalité, les conditions de frottement entre le sol et l’armature limitent la pente de la courbe de 
traction ; d’autre part, la force de traction à l’extrémité libre de l’armature est non nulle. 
Dans cette première modélisation, le contact sol-écaille était représenté par des éléments de 
faible épaisseur. On a résolu le problème en adoptant par la suite une condition de contact 
lisse : les résultats obtenus, présentés sur la Figure D-2 ci-dessous, montrent que ce procédé 
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Figure D-2 : Tractions dans deux armatures situées à 2,25 et 5,25 m  (modèle adhérent) 
Cependant, l’effort de traction n’est pas nul à l’extrémité de l’armature : il est même de 
l’ordre de la moitié de l’effort de traction maximum. On a tenté de réduire la raideur associée 
aux armatures dans les deux derniers mètres des armatures, mais le résultat n’est pas 
convaincant (voir la Figure D-3). On a donc été amené à renoncer au modèle adhérent, et à 
utiliser le modèle général. 
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Figure D-3  : Tractions dans deux armatures situées à 2,25 et 5,25 m (modèle adhérent avec 
réduction « manuelle » de la raideur dans les deux derniers mètres) 
 
D.3.3. Modèle multiphasique général avec interaction élastique 
On a donc effectué des simulations avec le modèle multiphasique général, en commençant 
par le cas le plus simple, celui d’une interaction sol-armature élastique. On a constaté que les 
tractions calculées dans les armatures étaient plus faibles, ce qui est une conséquence du fait 
qu’il n’y a plus d’adhérence parfaite entre le sol et le renforcement. D’autre part, l’effort en 
bout d’armature est bien nul avec le modèle général. On a ensuite modélisé la perte de 
résistance des armatures due à la corrosion, en prenant en compte dans un premier temps une 
dégradation uniforme dans la zone renforcée, associée à une valeur uniforme du paramètre A, 
égale à 25 μm. (On ne prend pas en compte ici la diminution de raideur dans cette section).  
Tant que les contraintes calculées en fin de construction restent inférieures à la résistance 
résiduelle calculée, le mur ne bouge pas. On fait le calcul pour t = 100 ans (le mur ne bouge 
pas), puis à partir de cette situation, on enchaîne le calcul à 120, 140, 160, 170 et 180 ans : la 
résistance des armatures est respectivement égale à 21 kN, 16 kN, 11,7 kN, 9,7 kN et 7,2 kN 
de la valeur initiale. La Figure D-4 représente la force calculée pour une armature située à 
z=5,25 m au bout de 100, 140, 160, 170 et 180 ans. 
 
















position sur l'armature (m)
 
 
Figure D-4 :  Traction calculée à z = 5,25 m au bout de 100, 140, 160, 170 et 180 ans 
 
On rappelle que la résistance de l’armature s’abaisse uniformément dans cette simulation. 
Entre 100 et 140 ans, l’armature concernée ne plastifie pas, mais les efforts évoluent en 
raison des changements intervenus dans les autres niveaux. A partir de 160 ans, la zone dans 
laquelle les armatures sont à leur limite de résistance s’étend progressivement jusqu’à 
recouvrir presque toute la longueur de l’armature. On observe aussi que la qualité de la 
solution numérique n’est pas très bonne pour 180 ans.  
La déformée, représentée sur la Figure D-5, correspond clairement à une rupture en coin de 




Figure D-5 : Allure du déplacement calculé (a), et isovaleurs de la norme du vecteur 
déplacement (b) au bout de 180 ans (la valeur maximale de la norme du déplacement vaut 69 
mm) 
La représentation de la déformation plastique dans le sol sur la Figure D-6 suivante montre 
qu’il apparaît une bande de cisaillement dédoublée. 




Figure D-6 : Isovaleurs de la déformation plastique au bout de 180 ans (Note : la couleur 
rouge correspond à la valeur maximale, égale à 4% environ) 
 
A ce stade, on a donc une première modélisation des effets de la corrosion. On a cependant 
noté que la pente de la courbe donnant la traction le long de l’armature conduit à des 
contraintes de cisaillement très élevées sur les faces des armatures, qui paraissent 
difficilement compatible avec le frottement qu’on peut espérer mobiliser sur ces faces. 
D’autre part, d’autres simulations ont été effectuées avec le modèle multiphasique, pour une 
interaction élastique, en cherchant à prendre en compte une rupture fragile : lorsque la 
résistance devient suffisamment faible, l’effort retombe à zéro dans les armatures. 
L’algorithme utilisé reporte sur les éléments voisins (par l’intermédiaire des nœuds qu’ils ont 
en commun avec l’élément dans lequel se produit la rupture) les forces qui ne sont plus 
équilibrées en raison de la rupture des armatures. Les tractions calculées dans les armatures 
montrent des variations très rapides au voisinage des zones rompues, qui ne sont pas 
compatibles avec la physique de l’interaction entre le sol et l’armature : l’effort de traction est 
transmis par le sol à l’armature par frottement, et le frottement mobilisable limite le gradient 
de la force de traction. Cette observation constitue une raison supplémentaire pour revoir la 
modélisation de l’interaction entre le sol et les armatures, et adopter un modèle 
élastoplastique pour l’interaction. D’autre part, dans le cas d’une rupture fragile, on obtient 
des résultats (un peu) meilleurs en prenant en compte des pas de temps petits : si les 
intervalles de temps utilisés sont grands, les tractions calculées présentent des oscillations le 
long des armatures non rompues qu’on ne peut pas considérer comme acceptables. Il est 
probable que lorsqu’une armature se rompt, il se produit une redistribution des efforts que le 
code ne gère que si un nombre suffisamment petit d’éléments sont concernés par une rupture. 
Autrement dit, il est important pour obtenir de bons résultats de ne pas passer d’un coup à une 
valeur qui va déclencher « beaucoup » de nouvelles ruptures. Pour surmonter ce problème, on 
a tenté de proposer un algorithme différent pour la rupture fragile, dans lequel on ramène 
progressivement et non pas brutalement les efforts à zéro dans les armatures rompues. Cet 
algorithme n’a pas beaucoup amélioré les résultats. 
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D.3.4. Interaction élastoplastique 
L’étape suivante a consisté à effectuer des calculs avec une interaction élastoplastique, et une 
corrosion uniforme (A=25 μm partout dans la zone renforcée). La valeur maximale de la 
force d’interaction, que l’on impose, permet de contrôler la pente de la partie droite de la 
courbe, à la fin de la construction. Les efforts calculés en fin de la construction sont moins 
élevés dans la partie droite de l’armature, mais il n’y a pas de différence notable dans la zone 
proche du parement. Comme l’effort qu’on peut transmettre aux armatures est plus limité, 
l’ouvrage est globalement plus souple et se déforme plus au bout d’un temps donné. 
Qualitativement, on observe dans le Tableau D-1 qu’il peut y avoir un facteur de l’ordre de 2 
entre les déplacements horizontaux calculés pour les types de l’interaction. 
 




déplacement maximal (mm) 
interaction élastique 
déplacement maximal (mm) 
avec prise en compte de I+ 
100  0  0 
120  0,05  0,05 
140  0,59  0,66 
160  2,8  4,2 
170  4,5  10,6 
180  70  132 
 
On a tenté à nouveau d’effectuer des simulations avec un comportement fragile, mais en 
considérant que la rupture ne se produit que pour un allongement plastique supérieur à une 
valeur seuil, qu’on prend égale ici à 4%. Jusqu’à 170 ans, les résultats sont exactement 
identiques à ceux obtenus pour un comportement ductile. Pour 180 ans, on a une rupture 
fragile dans une grande partie de la zone renforcée, un déplacement maximal qui passe 
brutalement à près d’un mètre. Les efforts calculés dans les armatures ne sont pas corrects 
(oscillations rapides et qui ne respectent pas la valeur maximale du frottement). 
On n’a pas cherché à mettre au point un algorithme qui permette de traiter complètement la 
rupture fragile, mais on a conservé la possibilité de détecter numériquement le moment à 
partir duquel certaines armatures atteignent la valeur d’allongement pour laquelle on passe 
d’un régime ductile à un régime fragile. 
 
La dernière étape a consisté à introduire dans le calcul des variations spatiales de la vitesse de 
corrosion, en introduisant des valeurs spécifiques de l’indicateur ICOMP. Le tableau suivant 
récapitule les différentes options initialement présentes (ICOMP=2 et 3), et celles qui ont été 
développées pour cette étude.  
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Récapitulatif des options de calcul pour le renforcement dans le modèle multiphasique. 
ICOMP comportement paramètres 
1 comportement élastique  Sa, Ea 
2 comportement élastoplastique Sa, Ea, σo, κ 
3 comportement élastique-fragile Sa, Ea, σo, κ 
4 comportement élastoplastique fragile Sa, Ea, σo, κ, dpmt, dpmc 
5 comportement élastique-fragile (avec algorithme de 
décrémentation progressive des forces dans les armatures rompues) 
obsolète 
6 comportement élastoplastique  
+ schéma de corrosion « déverglaçage » 
obsolète 
7 comportement élastique-fragile  
+ schéma de corrosion « déverglaçage » 
obsolète 
8 comportement élastoplastique-fragile  
+ schéma de corrosion « déverglaçage » 
Sa, Ea, σo, κ, eo, t, n, ezn, Amin, Amax, K, Xm, Ym, L, H, dpmt 
9 comportement élastoplastique fragile  
+ schéma de corrosion « deverglaçage » + raideur variable 
Sa, Ea, σo, κ, eo, t, n, ezn , Amin, Amax, K, Xm, Ym, L, H, dpmt 
10 comportement élastoplastique fragile  
+ schéma de corrosion « deverglaçage »  
+ prise en compte d’un frottement maxi 
Sa, Ea, σo, κ, eo, t, n, ezn, Amin, Amax, K, Xm, Ym, L, H, dpmt, La, I+ 
11 comportement élastoplastique fragile  
+ schéma de corrosion « deverglaçage »  
+ prise en compte d’un frottement maxi  + raideur variable 
Sa, Ea, σo, κ, eo, t, n, ezn, Amin, Amax, K, Xm, Ym, L, H, dpmt, La, I+ 
12 comportement élastoplastique fragile  
+ schéma de corrosion « embruns »  
+ prise en compte d’un frottement maxi  + raideur variable 
Sa, Ea, σo, κ, eo, t, n, ezn, Amin, Amax, K, Xm, Ym, L, H, dpmt, La, I+ 
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Liste des paramètres : 
Sa :  aire de la section d’une armature 
Ea :  module du matériau constituant les armatures 
σo :  limite en traction du matériau constituant les armatures 
κ :   rapport limite en compression / limite en traction 
eo :  épaisseur initiale  
t   temps en années pour le calcul de corrosion 
n   (exposant) 
ezn   épaisseur de zinc 
Amin, Amax : coefficients mini et maxi pour le calcul des taux de corrosion 
K :  coefficient intervenant dans le calcul de la force à la rupture d’une armature 
Xm, Ym, : coordonnées du point de référence (sommet du mur) 
L, H :  étendues horizontale et verticale de la zone de corrosion accélérée 
dpmt, dpmc : déformation plastique à la rupture en allongement et en raccourcissement 
La :  longueur des armatures 
I+ :  valeur maximale de la force d’interaction 
 
Pour ICOMP=2, 3, 4, 5 la contrainte limite dans les armatures est égale à σo. 
Pour ICOMP=8 ou 9, la contrainte limite σ+ dans le renforcement est égale à σcorr(x,y,t) 
σcorr(x,y,t) =  σo η (1 – K Δea/eo)  
Pour ICOMP=10, 11 ou 12, la contrainte limite dans le renforcement est égale  









E. Annexe E 
Nouveau calcul d’un ouvrage déjà corrodé : 
l’outil « DIPTERA » 
 
a) Caractéristiques à l’origine des sols sont suivantes : 
 Tableau E-1 
  Sol renforcé Sol ordinaire 
Poids volumique (γ)  kN/m3 20 20 
Angle de frottement interne (ϕ) degré 36° 32 
Coefficient Hazen (Cu)  2,5  
 
b) Armatures : 
 Tableau E-2 : Caractéristiques géométriques d’origine des armatures 

















par mètre du 
parement 
1 0.4 60 3 60 3 1.333 
2 1.15 60 3 60 3 1.333 
3 1.9 60 3 60 3 1.333 
4 2.65 60 3 60 3 1.333 
5 3.4 60 3 60 3 1.333 
6 4.15 60 3 60 3 1.333 
7 4.9 60 3 60 3 2.000 
8 5.65 60 3 60 3 2.000 
9 6.4 60 3 60 3 2.000 
10 7.15 60 3 60 3 2.000 
11 7.9 60 3 60 3 2.000 
12 8.65 80 3 80 3 2.000 
13 9.4 80 3 80 3 2.000 
14 10.15 80 3 80 3 2.000 
15 10.9 80 3 80 3 2.667 
16 11.65 80 3 80 3 2.667 
17 12.4 80 3 80 3 2.667 
18 13.15 80 3 80 3 2.667 
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c) Compte rendu des résultats d’investigations 
 Tableau E-3 : Prise en compte des résultats d’investigations 
N° lit Rori (kN) Rres (kN) ΔR/R0 (%) Δa/ea0 (%) K 
1 64.80 35.00 45.99 30.0 1.53 
2 64.80 36.00 44.44 28.0 1.59 
3 64.80 42.00 35.19 25.0 1.41 
4 64.80 50.00 22.84 15.0 1.52 
5 64.80 55.00 15.12 10.0 1.51 
6 64.80 57.00 12.04 9.0 1.34 
7 64.80 58.00 10.49 8.0 1.31 
8 64.80 60.00 7.41 7.0 1.06 
9 64.80 61.00 5.86 5.0 1.17 
10 64.80 63.00 2.78 2.5 1.11 
11 64.80 64.00 1.23 1.1 1.12 
12 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
13 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
14 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
15 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
16 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
17 86.40 86.00 0.46 0.4 1.16 
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